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FACULTAD DE INGENIERIA
BIVISICN DE EDUCACION CONTINUA

=T CURSOS ABIEBIDS

DIRERD 7 CQUUISTRUCCION DE “PAVIMERTOS If'
‘Del 24 al 31 de agostc de 1992

i

‘RSTDAD NACIGNAL AUTONOMA DE MEXICO

CARRETERAS

. FECHA CHORARIO T EMA
‘Lunes 24 9:00 'a 9:15. INTRODUCCION
9:15 a 10:30. 'PAPEL DE LA MECANICA' DE. SUELOS EN LA
T TECNOLOGIA DE PAVIMENTOS
10:30 a 10:45 RECESQ = P
10:45 a 12:15 MATERIALES PARA’ PAVIMENTOS "REYES'
12:15 a 12:30 RECESO | =.r=”f~'
12:30 a 13:30 MATERIALES PARA PAVIMENTOS REYES
13330 a 15:00 COMIDA . a
15300 a ¥6:30 1&?0RTA§ IA DE LAS TERRACERIAS
16:30 a3 16:45 RECESO .
16:45 a 17:45 DISENC DE PAVIMENTOS EN CARRETERAS
I

17:45 3 18:00 RECESO o
18:00 a gb{cg plsaﬁo DE PAVIMENTOS EN CARRETERAS

Martes 25 19:00 a 10} 30 DLSENO DE PAVIHENTOS EN fARRETERAS
10:30 a 10:45 SCE SO LUl : :
10345 a 12:15 DISENO DE- PAVIMENTOQ EN CARRETERAS
12:15 a 12:30  _. _REGCEROy o -
12530 a 13:30 “DISENO DE PAVIMPNmss EN CARRETERAS

\ ‘3,30 a-15:00 COMIDA
15:00 a i7:30- EVALUACION' DEL COMPORTAMIENTC EN - -
: ' CARRETERAS Y CRITERIOS PARA SU
REHABILITACION

17:30 a 17:45 RECESO RO
17:45 a_19:30 TALLER DE DISENO DE PAVIMENTOS EN ING. JAVIER HERRERA LOZANO

C
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EVALUACION DE LA -

SU EVALUACION SINCERA 'NOS
AYUDARA A MEJORAR LOS
PROGRAMAS POSTERIORES QUE
DISEMAREMOS PARA USTED.

DISENC Y CONSTRUCCION DE
"PAVIMENTOS I"

Del 24 al 31 de agosto de 1992

ENSENANZA
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1]

- TEMA

e e

.CARPETA DE MEZCLAS ASFALTICAS

ORGANIZACION Y DESARROLLO

DEL TEMA

[ eravo oe PROFUNDIDAD,

GRADO DE "ACTUALIZACION

LOGRADO EN EL TEMA

L.OGRADO EN EL TEMA:

UTILIDAD PRACTICA DEL

TEMA

12

COMPACTACION EN EL CAMPO

14

CARPETA pE RIEGO

-SELECCION DE EQUIPO DE COMPACTACION

15

TRANSPORTE, EXTENDIDO Y
COMPACTACION DE MEZCLAS -
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] .. _EVALUACION DEL CURSO

'

DISENO Y CONSTRUCCION DE "PAVIMENTOS I"
- Del 24 al 31 de agosto de 1992 - = '

L, ciosNCEP T O

| 3. | GRADO DE ACTUALIZACION LOGRADO EN EL CURSO

17 | APLICACION INMEDIATA DE LOS CONCEPTOS EXPUESTOS

2. | CLARIDAD.CON QUE SE EVXPU“.SJ'EIRON;LOS TEMAS _

Ly, CUMPLIMIENTO DE LOS OBJETIVOS DEL CURSO

5. |} CONTINUIDAD ‘EN LOS TEMAS DEL CURSO -

6. | CALIDAD DE LAS NOTAS DEL CURSO

7. | GRADO DE MOTIVACION:LOGRADC EN-EL-CURSO™ -~ ~ 77 "I 7%

L ~EVALUACION" TOTAL | "7 7
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DIRECTORIO DE PROFESORES DEL CURSO
DISEAD Y CONSTRUCCIGON DE PAVIMENTOS I
DEL 24 AL 31 DE AGOSTO DE 1992.

ING. FRANCISCO FERNANLDO RODARTE LAZD

UNIDAD DE INSPECCION DE AERDFUERTDS Y CAMINDS

coM R0 WAL IONMNAL SCT

AY. UNIVERSIODAD Y XDLA, CUERFD "A" ALA PONIENTE. 40. FISO,
LCL. NARVARTE, CT.P. 03020 , MEXICD, D.F.

TEL. S1% 0é& 16, 517 45 SB

ING ROBERTD S505A GARRIDO

DIRECTOR GENERAL DE ESCOFD, 5.A. DE C.V.

EJE CEMTRAL LAZARD CARDENAS 919, COL. 2a. SECCION DEL \
FERIDDISTA, C.P. 03600, MEXICD, D.F.

TEL. y FAX S53% 31 S1

ING. RUBEM BENSAMIN REYES REYES

TRAMNEVAAL MNo. %, COL. AMFLIACION S5IMDN BOLIVAR (CERCA COL.
ROMERD RUEBIOY, C.P. 13410

TEL. 7B% 14 76 v 7B% 246 BZ

IMNG JRVIER HERRERA LD;ﬁND

GEREMTE GEMERAL DE FROYECTDS, ASESORIA Y CONTROL DE CALIDAD,
5.hA.

ELVD.. MaANUEL AVILA CAMACHD No. %95-304, CDOL. ECHEGARAY,
MAUCALFAN, EDD, DE MEXICD,

TEL. 273 06 43, 360 23 72 y FAX 360 59 97

ING. LUIS MIBUEL ABUIRRE MENCHACA

GEREMTE GEMERAL DE GEDSOL, S.A. DE C.V.

ANTIGUA TASRUERA No. 174, CDL. CONCEPCIDN COYDACAN, C.F.
04030, MEXICOD, D.F.

TEL. 544 6& 02, 544 &6 03 y FAX 6B% 35 13

ING. MANUEL ZARATE ARUIND

GERENTE DE GEOTECNICA DE GEDSOL, E.A. DE C.V.

ANTIGUA TASRUEARA No. 174, COL. CONCEPCIDN CDYDACAN, C.P.
04030, MEXICO, D.F.

TEL. 544 66 02, 544 66 03 y FAX 6B? 35 13

ING., BENJAMIN BARREDA AMIGON

SUBDIRECTOR TECMNICD

UNIDAD DE INSPECTORES DE OBRAS Y DPERACION. SCT

CENTRD NACIDNAL SCT .

AV. UNIVERSIDAD Y XDLA, CUERPD "A" ALA FDNIENTE 4o0. FISO,
COL. NARVARTE, C.P. 03020, MEXICO, D.F.

TEL. 512 0B 29

INGG., FEDRD LUIS BENITEZ EBFARZA

GERENTE TELNICO ECISA/MAPSA

(EDUIFDS DE CONSTRUCCION E INDUSTRIA, 5.A. DE C.V.)
AUTORISTA MEXICD-RQUERETARD 3065-A, TLALNEPANTLA, EDD. DE MEX.
TEL.. IR0 &9 00



ING. FERNANDD FAVELA LDZODYA

VICEFRESBIDENTE EJECUTIVO DEL GRUFD ICA

MINERIA 145, EDIF. CENTRAL 2o FISD, COL. ESCANDDN, C.F. [1BOO
- MEXICO, D.F., DELEG. MIGUEL HIDALGO /
TEL. 515 03 17

ING. RAFAEL LIMDN LIMODON

DIRECTOR GENERAL DE FROYECTOS

ASESDRIA Y CONTROL DE CALIDAD, 5.A.

BLVD. MANUEL AVILA CAMACHD No. 973-304, COL. ECHEGARAY,
MAUCALFAN, EDD. DE MEXICO

T, 373 06 43 y 360 23 72

ING. FEDERICD ALCARAZ LOZAND

DIRECTOR GENERAL DE GRUPD INGENIERIA INTEGRAL, S.A. DE C.V.
ANA MARIA MIER No. 10, CDL. DEL VALLE, C.FP. 03100, MEX., D.F.
TEL. 336 03 29, 536 I7 70 y FAX 543 52 02

ING FRAMCISCO GRRCIA BARRUTIA

GERENTE DE CONSTRUCCIDN DE INGENIERDS CIVILES ASDCIADDS, S.A.
DE C.V., DIVISION VIAS TERRESTRES

MINERIA 145, EDIF. "A" 2o. PISD, COL. ESCANDGON, C.P. 11800,
MEXICO, D.F.

TEL. CONM. 271 00 39 EXT. 3120 y 3121

"ING. GABRIEL GUTIERREZ RDCHA

SUBDIRECTOR DE CONTROL DE CALIDAD, DIRECCIDN GENERAL DE
FROYECTDS, SERVICIDS TECNICDS Y CONCESIONES. SCT

AV. COYDACAN No. 1B%S, ler, PIS0O, CDL. ACACIAS, C.FP, 03240,
MEXICO, D.F., TEL. 524 63 09 y 524 2?5 41 .
ING. LUDWIG LINDNER STRAUSS

DIRECTOR GENERAL DE CONSTRUCTDRA BAU, 5.A. DE C.V.

ALCANFORES No. 4%, INTERIDR 11, COL. LAS ABUILAE, C.FP. 01710,
MEXICD, D.F., TEL. 5293 B6 &2 y 35?3 87 35

IMNG. CARLOS M. CHAVARRI MALDONADD

GERENTE DE FLANEACION DE DISERAD Y CDDRDINACION DE
CONSTRUCTDRA, 5./. DE C.V.

ANTONIO MACED No. 16-1, CDL. ESCANDON, C.P. 11B00O, MEXICO,
D.F., TEL. 271 BS 00, 271 BT 22, 271.7B B7 y 54B 02 53

ING. SANTIAGD BARRAGAN ABARTE

GERENTE GENERAL DE SABA PROYECTDS, S.A.

AY. 3 No. 20, COL SAN PEDRO DE LOS PINOS, C.P. 03BOO, MEXICO,
D.F., TEL. 271 5B 91

ING FEDRD GDMEZ COLID

SUBDIRECTOR DE LABORATDRIDS

DIRECCIDN BENERAL DE PROYELCTDS,

SERVICIOS TECNICDS Y CONCESIONES, 5CT . )

AY. COYBACAN No. 1B®5 1ler., PISD, COL. ACACIAS, LC.P. 03240,
MEXICD, D.F.. DELEG. BENITO JURREZ )
TEL. 534 95 &5



ING. L. JULIAN BRAVD MARTINEZ

JEFE DEL DEPARTAMENTD DE ENSAYES GEDTEENICOS DE LA DIRECCION
GENERAL DE PRDYECTOS, SERVICIDS TECNICDS Y CONCESIDNES. SCT.
AV. CGYDACAN No. 189S, ler. FISO, CDL. ACACIAS, 03240,
MEXICD, D.F., DELEG. BENITO JURREZ, TEL. 534 95 04

ING. CARLOS FERNANDEZI LOARIZA

JEFE CE LA UNICAD DE SERVICIDS TECNICDS

CENTRO SC7 JALISCO (DGPSTyLC)

CALZ. GRAL. LAZARD CARDENAS No. 4040, COL. CHAPALITA, C.F.
33040, BUADALAJARA, JAL. ' '
TEL. 91 36 29 S5 04

ING. JULIAN SANZI LIEVANA

JEFE DE SUFERINTENDENTES DE PROVICA, S.A. DE C.V.

MINERIA Mo. 145 EDIF. "A", 2o PISD, COL ESCAMDON, C.F. 11BOOC,
MEXICO, D.F., TEL. CONM. 272 99 %1 EXT. 3106 y 3107

ING. JORGE AGUILAR

JEFE DEL DEFARTAMENTO TECNICO DE INGENIERDS CIVILES

. AEDCIALGE, 5.A. DE C.V., DIVISION VIAS TERRESTRES

MINERIA 145, EBIF. "A", 20 FISD, COL. ESCANDON, C.F, 11B0O,
MEXICO, D.F., TEL. CONM Z72 99 91 EXT. 3ilé, J117 y 311B

ING. DOMATO FIGUERDA GALLD
RAFEA DE MEXICO, 5.A. DE C.V.

CAMARIAS MNo. 1111-2, CDL PORTALES, C.FP. 03300, MEXICD, D.F.
TEL. 332 02 55

ING. LUIS GARCIA CHOWELL .o

SERENTE DE CDONTROL DE CALIDAD DEL CENTRO TECNICD DEL CDNCRETO
CALLE 4 No. 3, CDL. SAN FEDRO DE LDS PINDS, C.F. 01180,
MEXICDO, D.F.

TEL. 271 55 77 y 271 46 11
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1. GENERALIDADES DE MECANICA DE SUELOS

ING. ROBERTO SOSA GARRIDO

AGOSTO - 1992
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GENERALIDADES DE MECANICA DE SUELOS.

[.  INTRODUCCION

.- : . T

Para los fines de este capitulo se entiende por "Vias terrestres" las ca-
rreteras, los ferrocarriles y las aeropistas, que constituyen los elementos bd
sicos de la infraestructura de una red nacional de transportes. Dentro de la_
denominacidn deben caber tanto 1a mis moderna autopista como el mds modesto ca
mino rural, y lo mismo la pista que d& servicio a aviones de retroimpulso en -
un gran aeropuerto que la sencilla pista destinada al trdfico de pequefias avio
netas.

Las vias terrestres asf definidas se construyen fundamentalmente de tie -
rra y sobre tierra. Desde hace ya bastante tiempo, la técnica moderna ha reco
nocido 1a influencia que sobre una estructura de esta naturaleza tiene el te -
rreno que le sirve de apoyo, entendiendo por tal no s&lo al suelo o roca que -
exista en el lugar, pasivamente considerado, sino a2 todo un conjunto de condi-
ciones que comprenden desde la constitucidn menerolfgica, la estructuracién -
del suelo, la cantidad y estado del agua contenida y su modo de fluir, hasta -
toda una agrupacién de factores ajenos al concepto tradicional de suelo, pero_
que definen en el tiempo su comportamiento, tales como los factores clim&ticos,
1os econdmicos, 10s que se refieren al "uso de Ta tierra™ en actividades que -
poco 0 nada tienen que ver con la tecnologia de las vias terrestres, etc. .Sin
embargo, ha sido hasta épocas mucho mds recientes cuando los ingenieros han -
comprendido que el uso de los materiales, que se ofrecen en general en amplia_
variedad en la naturaleza, dentro del suerpo de la estructura, no es indiferen
te o arbitrario, sino select1vo ¥y que aun utilizando los mismos materiales pa
ra producir una seccidn dada, pueden obtenerse secciones estructuralmente muy_
distintas segin el uso que se haga de los materiales dentro de 1a seccifn, tan
to en 1o que se refiere a su posicidén en ella, como a las condiciones en que -
se coloqguen y a los tratamientos mecdnicos o aun quimicos que se les dé.

La construccidn de las vfas terrestres implica entonces el uso de los sue

| los, pero un uso setectivo, juicioso y, en lo posible, "cientffico". Es sabi-

do que la ingenieria -moderna ha desarrollado ramas cuyos objetfvos son precisa
mente el aprender a manejar de-la mejor manera posible, ingenierilmente hablan
do, los suelos y las rocas con que se construyen las vfas terrestres. Estas -
ramas son la Mecdnica de Suelos y 1a Mec&nica de Rocas, estrechamente auxilia-
das por la Geologia aplicada. No es, pues, de extrafiar, dejando a un lado as-
pectos de planeacifn y trazo y algunos de fndole econfmica y social, que el -
proyecto y 1a construccidn de las vias terrestres sean a fin de cuentas una -
cuestion de aplicacidn juiciosa de normas de Mecdnica de Suelos y de Mecénica

de Rocas.

Hoy, 1a Mecénica de Suelos y 1a de Rocas se han diversificado tanto, que
constituyen dos ramas independientes, con metodo]ogfa y objetivos propios, den
tro del conjunto de las especialidades de Ta Ingenierfa; aunque sus fronteras_
estdn estrechamente entrelazadas, tanto como Jo estdn los suelos y las rocas,-

" cuya distincién a menudo es muy diffcil, 1a Mecdnica de Suelos y la de Rocas -
- forman cada vez mds dos campos separados que exigen a sus respectivos especia-

listas toda su dedicacién persona]
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En 1a Fig. I aparece ‘un esquema de una muestra de suelo'separada en. sus
tres fases y en ella se acotan los pesos y vo1ﬁmenes cuyo uso es da interés.

LA

VOLUMENES : .
o LY . 1]
Va &>  FASE GASEOSA °
4»:
w e fwm
| :
i
]
: +

Figura I. Esquema de una muestra de suelo en la que se
acotan los pesos y volimenes usados.
. o :

. .
v ) ]
.9

a

Las relaciones entre los pesos y Tos voldGmenes se establecen a través del
concepto de peso volumétrico, definido como 1a relacidn entre ambas cantidades.
En la tecnologia de las vias terrestres se usan los siguientes: -

1lamado el peso volumétrico de 1a masa;

M

"Ym ='—::-




- 1lamado el peso volumétrico de los sélidos. También se usa, sobre todo en cues
tiones de compactacién, el peso volumétrico seco, definido como la relaci6n en
tre el peso de los s61idos y el volumen total del suelo.

¥
Yo - s'n _ Vm fo - ¥n
d Vm Nm W Hw + Ns 1 +w
W "

La expresidn anterior se usa en compactacidn de suelos.

Se emplea asimismo el peso especffico relativo de los s6lidos del suelo, -
definido como: ‘

S = s _

s ¥o i Vs ‘rb

Las siguientes son también relaciones entre pesos y volimenes que se uti-
1izan mucho en las aplicaciones, por representar conceptos cuya variacibn sir-
ve para describir fendmenos importantes y, por lo tanto,, figuran muy frecuen-
temente en las férmulas.

a) La relacifn de vacfos (e) es el cociente entre.el volumen de vacfos y
el de sdlidos. :

= vV
e——-v-—
s



Tedricamente se puede variar de 0O a 1nf1n1to (vacio perfecto), pero en la__
practica sus limites estdn comprendidos entre 0.25 para arenas muy compactas -
con finos, y 15 para arcillias altamente estructuradas, muy compresible.

b) Se denomina grado de saturacidn a la relacidn entre el volumen de va -
cios de un suelo; matemdticamente:

Gw (%) = 100

W
VV

E1 grado de saturacidon varia de 0% en suelo seco a 100% en un suelo en el
que todos los vacios estuvieran 1lenos de agua, al que se 1lama suelo saturado.

c) Se conoce como contenido de agua o humedad de un suelo a la relacibn -
entre el peso del agua contenida en el mismo y el peso de su fase s6lida:

E1 contenido de agua varfa tedricamente de 0 a infinito, pero en la préct1
ca es dificil encontrar valores superiores a 1,000%, que se han medido en arci-
11as procedentes del Sureste de México; la conocida arcilla del Valle de Méx1co
suele tener contenidos de agua comprendidos entre 400% y 600%.

Los conceptos anteriores sirven para establecer algunas relaciones idtiles,
que evitan la necesidad de medirlos todos en el laboratorio. Por ejemplo, en -
un suelo totaimente saturado basta conocer dos conceptos independientes para, -
en funcion de ellos, poder establecer férmulas para otros; en este caso, las -
férmulas mds usadas son:

- s +
Ym™ "1+

En el caso de suelos parcialmente saturados {es decir, con parte de sus va
cios ocupada por aire) se precisan tres cantidades independientes para definir_

a otra dada. Las relaciones mas usuales a que puede 1legarse son:

i ,1 %,
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Atencidn especial debe darle al cdlculo de los pesos vo]umétricos de los -
suelos situados bajo el nivel fredtico. En tal caso, el empuje hidrostdtico '
ejerce influencia en los pesos, de acuerdo con las ‘leyes de la boyancia (pr1nc1

__pio de Arqu1medes) E] peso espec1f1co re]atrvo de la mater1a sdlida sumerg1da

vale

Ly el peso volumetr1co sumergido de 105 sol1dos

L)

"-‘
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Es decir, unimetro clibico de suelo sélido.desaloja un metro cibico de aéua,,f

luego sufre un empuje ascendente de 1 ton que es el peso de dicho metro cidbico
de agua. . ta
Para el -peso vo]umétr1co de 1a masa de] suelo se obt1enen las férmulas

. s,
' s . s =1
Yo T+sw T ‘
y' _' ,
. S .5-“. : -
S
Ym~ S, Yd

. B . . i - LY

1-4 CARAcfERISIICAS Y ESTRUCTURACION DE LAS PARTICULAS MINERALES.

——ar

v

La forma de 1as partfculas minerales.de un suelo es de fmportancia primor-

dial en-.su. comportamiento mecdnico. En los suelos gruesos la forma caracterfs-

Tk medee e —— &
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en donde:

DGO: tamaio tal, que el 60%, en peso, del suelo, sea igual o menor.
D10 Tlamado por Hazen didmetro efect1vo, es el tamano tal que sea 1gua1

o mayor que el 10%, en peso, del suelo.

En realidad 1a relacidn anterior es un coef1c1ente de. no uniformidad, -
pues su valor numétrico decrece cuando la uniformidad aumenta. Los suelos -
con C 3 se consideran muy uniformes; aun las arenas naturales muy unifor-

mes rara vez presentan C 2.

Como dato comp]ementar1o, necesario para definir la uniformidad, se defi

ne la uniformidad, .se define el coeficiente de curvatura del suelo con la ex
presidn .

- . ' 'C- =—-(—)—D302" ' ‘ A !
' ‘ U Dy X 010 : .

o 100 ;
o O .
b2 1
0;'.. ()/
o

;Q
2 @

G <

a o

o
€
2§

' 0.l
TamaRo D en mm (Escolo logaritmica)

Figura 8. Histograma de un suelo.

030 se define andlogamente que los D10 y 060 anteriores. Esta relacién

tiene un valor entre 1 y 3, en suelos bien graduados, con amplio margen de -
tamafios de particulas y cantidades apreciables de cada tamafio intermedio.

A partir de las curvas granulométricas aumentativas descritas, es posi-
bie encontrar la curva correspondiente a la funcidn

d , 0
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p es el porcentaje, en peso, de las particulas menores que un cierto tamafio,
y D el tamaho correspondiente; la curva anterior, que se dibuja en escala se
m1logar1tm1ca suele denominarse el histograma de] suelo y representa 1a fre
cuencia con que en ese suelo se presentan particulas entre ciertos tamafos.-
ET area bajo el histograma es 100, por representar la totalidad de las parti
culas del suelo. En la figura 8 aparece un histograma de un suelo en el que
predominan particulas de tamafo préximo a lmm.

Los vaiores mds altos del histograma corresponden a zonas muy vert1ca1es
de la curva acumulativa primeramente vista, y los valores mis baJos a zonas_
con tendencia a la horizontalidad. Actualmente el uso de histogramas no es-
td muy extendido en los laboratorios.

También se han presentado las curvas granulométricas en escala doblemen
te Togaritmica, con la ventaja, para algunos usos, de que en este caso, en -
muchos suelos naturales la forma de las curvas se acerca notablemente a una_
-1inea recta.

Bajo el.titulo de Andlisis Mecdnico quedan comprendidos todos los méto-
dos para la separacidn de un suelo en diferentes fracciones, segin sus tama-
fios. De tales métodos existen dos que merecen atencifn especial: el cribado
por)malTas y el andlisis de una suspensiGn del suelo con h1dr6metro (densTme
tro

E} primero se usa para obtener las fracciones correspondientes a los ta
mafios mayores del suelo; generalmente se llega asi hasta el tamafio correspon
diente a la malla N? 200 (0.074 mm). La muestra de suelo se hace pasar suce
sivamente a través de un juego de tamices de aberturas descendentes, hasta -
la malla N° 200, Tos retenidos en cada malla se pesan y el porcentaje que -
representan respecto al peso de la muestra total se suma a los porcentajes -
retenidos en todas las mallas de mayor tamano; el complemento a 100% de esa_
cantidad da el porcentaje de suelo que es menor que el tamafic representado -
por 1a malla en cuestidon. Asi puede tenerse un punto de la curva acumulati-
va correspondiente a cada abertura. E! método se dificulta cuando estas -
aberturas son pequefias y, por ejemplo, el cribado a través de las mallas --
N 100 (0.149 mm) y N° 200 (0.07 mm) suele requerir agua para facilitar el -
paso de la muestra (procedimiento de lavado}.

Los tamafos menores del suelo exigen una investigacidn fundada en otros
princip1os E1 método del hidrdmetro ?densfmetro) es hoy, quizd, el de uso_’
mids extendido y el {nico que se verd con cierto grado de detalle. Como to -
dos los de ese grupo, el método se basa en el hecho de que la velocidad de -
sedimentacidn de particulas en un liquido es funcidn de su tamafio. El1 méto-
do fue propuesto independientemente por Goldschmidt en Noruega (1926) y por
Bouyoucos en Jos Estados Unidos de América (1927).

Debido a 1o importante de los errores que afectaban a las pruebas origi
nales, el método no satisfizo a muchos especialistas, por lo que, en épocas_
posteriores, el Public Road Administration de los Estados Unidos encomend§ -
al doctor A. Casagrande la investigacidn de tales errores, para su elimina -
cidn y necesaria correccién. Como resultado de sus estudios, Casagrande pro
puso el hidrémetro aerodindmico, calibrado en pesos especificos relativos -
(en Tugar de su primitiva calibracifn en gramos de un suelo estandarizado, -
por 1itro), y algunos cambios radicales en el procedimiento de la prueba, -
con el objeto de eliminar los errores principales; obtuvo también férmulas -
para las correcciones necesarias en ciertos pasos, cuyos errores no pudieron
eliminarse al cambiar el procedimiento.



—

- 18 -

La Tey fundamental de que se hace uso en el procedimiento del hidrémetro
es debida a Stokes, y proporciona una relaci6n entre la velocidad de sedimen
tacién de las partfculas del suelo en un fluide y el tamafio de esas partfcu-
las. Esta relacidn puede establecerse empiricamente, haciendo observaciones
con microscopio, o bien con procedimientos teSricos. Seguiendo estos Gl1ti -
mos, G. G. Stokes en 1850 obtuvo una relacifn aplicable a una esfera que cai
ga en un fluido homogéneo de extensién infinita. Aun con esa limitacidn im-
portante (pues las particulas reales de sueio se apartan muchfsimo de la for
ma esférica) 1a ley de Stokes es preferible a las observaciones empfricas. -
Aplicando esa ley se obtiene el didmetro equivalente de la partfcula, que es
el didmetro de una esfera, del mismo Ss que el suelo, que sedimenta con la -
misma velocidad que la partfcula real; en partfculas equidimensionales, este
didmetro es aproximadamente igual al medio didmetro real, pero en partfculas
similares el didmetro real puede ser hasta el cuddruple del equivalente; cabe.
notar que en partfculas muy finas esta forma es 1a mds frecuente. Esta es -
una razén mis para que dos curvas granulométricas iguales, correspondientes_
a dos suelos diferentes, no indiquen necesarfamente la similitus de ambos. -
Uno podrfa ser una arcilla muy franca con estructura floculenta y el otro
una harina de roca, de comportamiento similar al de una arena.

La Tey de Stokés tiene la forma

vo2Y Y D 2
9 7 2

en la que
v = velocidad de sedimientacién de la esfera, en cm/seg;

peso especifico de 1a esfera, en g/cm3; _

£ = peso especifico del fiuido, en g/cm3 (varfa con la temperatura);
viscosidad del fluido, en g . seg/cm2 (varfa con la temperaturs);
D = didmetro de 1a esfera, en cm.

De la férmula anterior, si D se expresa en mm resulta

0 /1800
Ys © Yf

Aplicada a partfculas de sueio real, que se sedimenten en agua, la ley-
de Stokes es vdlida solamente en tamafios menores de 0.2 mm, aproximadamente_
(en mayores tamafios, las turbulencias provocadas por el movimiento de la -
partfcula alteran apreciablemente 1a ley de sedimentacidn), pero mayores que
0.2 micras, mis o menos (abajo de este 1fmite la partfcula se afecta por el
movimiento Browniano y no se sedimenta). NStese que por el anflisis de tami
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ces puede Tlegarse a tamafios de 0.074 mm, que caen dentro del campo de apli-
cabilidad de 1a ley de Stokes; este hecho afortunado permite obtener datos--
ininterrumpidamente.

ET-métro del hidrdmetro estd, en su origen, afectado por Tas siguientes
hipbtesis.

a) La ley de Stokes e$ aplicabie a una suspens1on del suelo.

b} Al comienzo de la prueba la suspensi6n es uniforme y de concentra -
cidén suficientemente baja para que las particulas no'se interfieran al sed1men

tarse. (En genera] es apropiada una concentracifn de unos 50 g/litro}.

. c} El &rea de la seccidn recta del bulbo del hidrémetro ‘es despreciable
en comparacién a la de la probeta. donde la sedimentacidn tiene lugar, ‘de mane
ra que dicho bulbo no interfiere en la sed1mentac1on de las part1cu1as en el
instante de efectuarse una med1c16n ‘ .

I-6 PLASTICIDAD
!

La p1a5t1c1dad y el uso extenso que de ella hace. el especia]ista en Me-
cdnica de Suelos, constituyen-una de las cuest1ones més dificiles de compren
der para el ingeniero ajeno 2 la especialidad. Y, sin embargo, el .concepto_
que se halla debajo de 1a utilizacién de las 1deas de plasticidad es amplia-
mente familiar en nuestra vida cotidiana. Es comin que en la naturaleza - -
existan magnitudes imposibles de medir en sf mismas o magnitudes cuya medi -
cién directa sea dificil o costosa; en: tal caso, el intentar una medicién in

_directa constituye una técnica comin a muchos campos de ‘la actividad.cientf-
fica.” Se trata de buscar una magnitud, diferente de la que se desea medir,-
que sea facilmente mesurable y cuya correlacidn con la magnitud problema sea
conocida y confiable; asi, midiendo los cambios en la magnitud auxiliar y -
usando la correlacién, podran conocerse los cambios de la magnitud problema
durante el desarrollo de cualquier fendmeno que sea conveniente estudiar. -
Por ejemplo, la temperatura es muy diffcil de medir directamente, pero se-mi
de muy facilmente -en un termémetro c¢linico, midiendo en realidad una Tongi -
tud (1a de la columna de mercurio); el hecho es posible ‘porque existe una co

. rrelacidn conocida entre el aumento de longitud (dilataci6n 1ineal) del mer~

curio y el aumento de su temperatura. 'Se recurre asi a una medicién indirec
ta fdcil y barata de un concepto diffcilmente mesurable en’'s{ mismo.

Lo mismo sucede con la plasticidad en Mecdnica de Suelos.” E1 ingeniero
esti realmente interesado en las propiedades fundamentales de los suelos, ta’
les como resistencia, compresibilidad, permeabilidad, etcétera. Hoy estas =~
propiedades pueden medirse, dentro de.una aproximacidn que pudiera conside -
rarse razonable, seglin atestiguan muchas obras de {ngenierfa, pero tal medi-
cién resulta en la prdctica larga y costosa para algunos fines. Por otra -
parte, los trabajos de Atterberg y A. Casagrande han permitdo manejar una ‘-
nueva magnitud en 10s suelos finos, muy sencillamente mesurable en los labo-
ratorios mds elementales y trabajando con las muestrds de suelo también mds_
simples y baratas que se pueda -imaginar: Esta amgnitud es la Plasticidad; -
su utilidad radica en que ha sido posible establecer corrlaciones entre sus_
valores y las propiedades fundamentales del suelo; estas correlaciones son -
suficientemente confiables, por lo menos, para trabajar en las etapas inicia
les de un proyecto, cuando la identificacién de los suelos y su clasifica -
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ticamente en forma instantdnea en toda 1a superficie de la muestra indica -
que, estadisticamente hablando, todos los canaliculos de la masa de suelo —
son similares en didmetro.

Es natural que las atmésferas de adsorcién de agua en torno a los cris-
tales de mineral no se comporten como un 1iquido libre, sometido sélo a fuer
zas gravitacionales. Por ejemplo, al comparar dos suelos, 1 y 2 si el 1 tie
ne mayor tendencia a crear atmésferas de adsorcién, debe esperarse que la hu
medad a la cual los dos suelos comienzan a comportarse como un liquido sea ﬁg
yor en 1 que en 2. Lo que es lo mismo, el suelo 1 tendrd un 1imite liquido_
mayor que el 2, si sus cristales tienen mayores atmdésferas de adsorcifn. Es
16gico pensar gque un :zonamiento andlogo puedda establecerse para el Limite
Plastico y, por ello, zara el Indice Pldstico. Por otra parte, los limites
se han fijado de un modo totalmente arbitrario, por 1o que es dificil imagi-
nar que 1a magnitud de uno de ellos, tomado .-aisladamente, pueda relacionar-
“se de un modo cuantitativo con los espesores de agua adsorbida.

A causa del gran incramsnto de superficie especffica que estd ligado en
general al tamafio decreciente de las particulas de un suelo, es de esperar -
que la intensidad del fenémeno de adsorcidn esté muy inflyida por la canti -
dad de arcilla que contenga el suelo. Skempton ha referido una cantidad de-
nominada Actividad de una arcilla. '

C

, A= % de peso de suelo
mds fino que 0.002 mm-

La actividad puede valer 0.38 en arcillas caoliniticas, 0.90 en arci -
1las iliticas y alcanzar valores superiores a 7 en arcillas montmoriloniti -
cas, lo cual da idea de las caracteristicas de plasticidad de las arcillas,-
segdn su composicidn mineraldgica.

Los 1imites de pldsticidad han resultado ser Gtiles en cuestiones de -~
clasificacion e identificacidn de suelos. También se usan en especificacio-
nes para controlar el empleo de suelos. En cuestiones posteriores de este -
mismo capitulo se presentardn algunas correlaciones interesantes entre los -
Limites de Pldsticidad y algunas propiedades fundamentales de los suelos.

-7 EL MECANISMO DE LA CONTRACCION DE LOS SUELOS FINOS POR SECADO. -

Es un hecho generalmente aceptado en la actualidad que cuando la super-
ficie de un 1iquido estd en contacto con un material diferente se producen -
esfuerzos en esa superficis. 2 causa de la atracci6n entre las moléculas ve-
cinas de los dos element:s Jiforentes. Al ingeniero de vias terrestres le -
preocupa muy especialmente el contacto entre el agua y las partficulas minera
les de los suelos y entre el agua y el aire; generalmente los esfuerzos que_
corresponden a estos casos son de tensién. La atraccidn entre las moléculas
vecinas de las substancias distintas en contacto puede medirse por el coefi-
ciente de tensidn superficial, que resulta ser una propiedad caracteristica_
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de'cada substancia. Probablemente Ta evidencia mds conocida de los fendme -
nos de superficie es la capilaridad, propiedad por la cual el agua puede as-
cender y permanecer por arriba de 1a linea que representa la presifn atmosfé

rica, por el interior de un tubo capilar de vidrio o por un canaliculo entre
tas particulas minerales de un suelo.

- 2Ts cos a

donde T, es el coeficiente de tensidn superficial_del .. _
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Figura 10. Distribucién de esfuerzos en un
tubo capilar vertical.

aqua (0.074 —%a-a 20€, pues también es funcién de la temperatura), es el -

dngulo-de contacto entre el agua y l1a pared del canalfcule, y r es el radio_
de dicho conducto. En Mecdnica de Suelos es razonable pensar que usualmente
a =0, o sea que el menisco esférico que forma el agua es tangente a las pa-

redes (menisco semiesférico); en tal caso, la expresifn anterior puede escri
birse simplemente

donde D es el didmetro del canaliculo en cmy h estd en la misma dimensidn,
Se estima evidente la obtencidn de la expresidn anterior considerando = 0.
En la figura 10 se muestra la distribucién de esfuerzos en un canalfculo
de suelo, el cual se ha idealizado bajo la forma de un verdadero tubo capi -
lar, tal como es comin hacerlo en 1os an§lisis tebricos de estos temas.
Bajo el nivel Tibre, la distribucidn sigue ta conocida ley lineal, su -
puesto que el agua se encuentra en condicién hidrostdtica. Arriba del nivel
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Eidu;a 11. Relacidn entre el radio del con
ducto capilar.

libre, el estado de esfuerzos estd representado por la prolongacidn del dia-
grama hidrostdtico, de manera que en toda la columna de ascensidn capilar -
se tendrdn esfuerzos de tensidn, considerando la presidn atmosférica como ori
gen de esfuerzos. .

Figura 12. Esquema que jlustra Ta genera -
cidn de presiones capilares en_
un tubo capilar.

En cualquier punto de la columna, el esfuerzo de tensidn puede obtener-
se'multiplicando la distancia vertical del punto a la superficie libre por -
el peso especifico del agua.
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En la expresidn anterior u es el esfuerzo de tensibn en el agua en oo

y R el radio del menisco que forma el agua-en el canalfculo. NOtese que el-

-radio del menisco y el radio del conducto capilar estdn relacionados segin -

se muestra en la Fig. 11, con cuya ayuda se podrd comprender de inmediato e]
origen de la expres1on anterior.

La expresidn anterior establece el hecho importante de que el esfuerzo
de tensidn a que estd sometida.el agua dentro del suelo, cuando trabaja a -
tal tipo de esfuerzo, es inversamente proporcional al radio del menisco que_
se desarrolla en los canaliculos del prop1o suelo. Naturalmente &ste depen-
de, en pr1mer lugar, de] didmetro del propio canaliculo;-es evidente que el
rad1o minimo de menisco” (al que corresponders la tensién mixima) vale preci-
samente la mitad del didmetro del conducto capzlar que quede entre las partf
culas minerales, 1o que corresponde a un menisco semiesférico (men1sco total
mente desarrollado). Notese-que de acuerdo con 1o anterior el agua podrd aT
canzar esfuerzos de tensién muy importantes dentro del suelo, cuando las par
ticulas minerales estén muy pr6ximas, 1o que sucede sobre todo en los suelos
muy finos, de acuerdo con la regla de que los huecos entre las partfculas -
gruesas son grandes, en tanto que entre las part1cu1as muy finas (arc111as)-'
son pequefiisimos.

De lo anterior resulta ev1dente que se puede obtener un menisco total - -
mente desarrollado siempre que el conducto capilar sea lo suficientemente -
targo como para permitir que la columna de agua se eleve hasta la altura md-
xima de ascensidn capilar. Si el tubo es mds corto, la ascensidn capilar -
queda restringida y se formard un menisco de un radio tal que se restablezca
el equilibrio hidrdulico, con un esfuerzo de tensidn en el agua menor que. el
mdximo posible, correspond1ente a una columna de agua también menor que la -
mdxima posible,

Si el conducto capilar se encuentra en posicion horizontal, como es el _
caso del que aparece-en la Fig. 12, se formardn gradualmente en sus extremos
los meniscos, debido a la evaporacifn del agua. En cada extremo la curvatu-
ra del menisco aumentard hasta la mdxima, que corresponde a.la forma semies-
férica, como ya se dijo; al mismo tiempo, el esfuerzo de tensidn en el agua_
aumentard hasta su valor mdximo correspondiente al didmetro del conducto ca-
pilar de que se trate. Si continda la evaporacidn del agua, los meniscos se
retraerdn hacia el interior del conducto, conservando su curvatura y mante -
niéndose, por lo tanto, invariable ia ten516n'en el agua. Sé ve, pues, que_
en un conducto capilar horizontal el esfuerzo de tensifn en el agua es el -
mismo en toda la longitud, a diferencia del tubo vertical, en donde, como se
indicd, los esfuerzos siguen una ley de variacién triengular.

En el caso del conducto de 1a Fig. 12, al formarse 1os meniscos aparece

. rdn en toda su periferia fuerzas de tensidn (FT)’ causadas por las atraccio-

nes entre las moléculas del agua y las paredes. A estas fuerzas de tensidn_
en el agua corresponderdn, por reaccién, las fuerzas de compresidn (FR) que

se muestran; por efecto de estas fuerzas, el conducto capilar tenderd a ce -
rrarse y a acortar su longitud. En toda la masa de agua entre los meniscos_
existen tensiones; por lo tanto, existirdn sobre las paredes del conducto, -
como reaccidn, esfuerzos de compresidn que tienden a cerrarlo. Como resulta
do del efecto anterior, una masa compresible, atravesada por tubos capilares
sometidos a evaporacifn, se contraeri volumétricamente.
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Si esta ecuacidn se compara con la anterior, resalta de inmediato que -
puede escribirse - ‘ .

v = ki '

que es una manera comin de escribir la ley de Darcy.

Analizando ia ecuacidn anterior puede establecerse una excelente defini-
cifn para el coeficiente de permeabilidad, k, segin la cual éste resulta ser
la velocidad con que fluje el agua a través del suelo cuando estd sometida a_
un gradiente hidrdulico unitario. Naturalmente que las unidades de k son tam
bién las correspondientes a una velocidad, 1o que se ve de inmediato en la: ~
misma ecuacidn anterior, teniendo en cuanta que i carece de dimensiones. Es_
obvio que en el valor numérico de kX se reflejan propiedades fisicas del suelo
y del fluido ¢irculante.

i L Y
+ P

LSSl L . ,
v, & - ) ; .
Vocios. Ay AR . ’D

Wi v
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TR AT TSI T T ‘

Figura 14. Esquema que ilustra la distincidn eﬁ
: tre la velocidad de descarga y la de
filtracidn.

En realidad, Ta velocidad v que se ha venido considerando en las dos ecua
ciones anteriores no representa ninguna velocidad real con que el agua fluya_
a través del filtro que 1lena la conduccidn mostrada en la Fig. 13. Esta ve-
Tocidad, 1lamada de descarga, estd referida al drea A, total de 1a conduccidn,
que no es de Ta que realmente dispone el agua para fluir. Es posible tener -
una idea aproximada de lo quo puiiera ser la verdodera velocidad de agua a -

través d21 suelo si se aceut: . ob flujo s9iv es posible a través de vacios.
Tomando en cuenta el esquaw: .. tu Fiyg. 14, sz ve gue si se define una veloci
dad llamada de filtracidn (vlu gque corresponda a esta Gltima censideracién, -
debe tenerse, por centinuidad del gasto, ‘:)

— Avvl = Ay
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de donde

A
Y
v

1

Pero si se considera una dimensidn unitaria normal al plano del papel y
se recurre a la definicidon de la relacién de vacios e, puede ponerse -

e = AV
‘K‘?ji; )
.de donde
1 A
Py vl
e A.V
y
A _ltre
AV e

Con To anterior, la relacidn entre la velocidad de filtracidn y la veloci
dad de descarga resulta: ser:

En rigor, la velocidad de filtracifn tampoco es una velocidad "real", -
puesto que el suelo no es como se muestra en el esquema de la Fig. 14, sino -
que el flujo ocurre a través de una serie de canalfculos irregulares y sinuo-
sos entre las particulas del suelo. Tanto la velocidad de filtracidn son sim
plemente elementos de cdlculo que permiten 1legai a resultados correctos den-
tro de las consideraciones que han servido para las respectivas definiciones. -

La ley de Darcy es, como se ha dicho, estrictamente experimental, por lo
que su validez no puede ir mis alld de las condiciones especificas que hayan_
presidido el conjunto de experiencias que le dieron nacimiento; desde este pun~
to de vista, es un hecho afcrtunado que Darcy haya experimentado flujos de -
agua a través de filtros de suelo, utilizando una gran variedad de tipos de -
suelo y de gradientes hidrdulicos, pues esto hace que sus resultados sean -

—.aplicables a los problemas prdcticos de la Mecdnica de Suelos.
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i La permeabilidad de los suelos es uno de los valores que admiten mayores
variaciones, segin el tipo de material de que se trate. Varia entrs 1fmites

tan amplios como 10 6 100 cm/seg en gravas limpias hasta 10~8 6 10~ cm/seg -
en arcillas homogéneas montmoriloniticas o bentoniticas, situadas abajo de la
zona de intemperismo. La permeabilidad tipica de las arenas limpias puede -

ser del orden de 10 2-10 -3 sgg 1legando a valores de 10 -4 Egg—en arenas muy

finas; los 1limos y depdsitos de morrena glaciar pueden tener permeabilidades

tan bajas como 10~ —10'6 sgg . En general las arcillas tienen permeabilida -
des menores que 10~ -5 sgg . Con permeabilidades menores que 10'3 sgg s Un sue

1o debe considerarse inapropiado para usarse como dren, y con permeabilidad -
Sgg un suelo puede ser considerado practicamente impermeable.

La permeabilidad de los suelos estd influida por las siguientes caracte-
risticas de los mismos:

a) La relacifn de vacios.

b) E1 tamafio de sus particulas.

¢) La composicidn minerolbgica y fisico-quimica del suelo.

d) La estructura,

e) E1 grado de saturacidn.

f) La existencia de agujeros, fisuras, etc.

menor que 1077

También depende en forma importante de la temperatura del agua.

No se ha podido establecer una relacidn confiable entre el coeficiente -
de permeab1]1dad y 1a curva granulométrica de un suelo, Para arenas finas, -
Allen Hazen obtuvo ya en 1892 su famosa relacidn:

donde k estd en ggg— y 010 es el didmetro efect1vo'de1 suelo (el 10% en peso,

del mismo, es de ese tamafio o menor}, expresado en cm. A despecho de Su popu
laridad, la expresifén anterior debe verse simplemente como una burda manera -
de establecer sélo el orden de magnitud del coeficiente de permeabilidad en -
arenas de tamafio mediano a grueso {con ellas trabajé Hazen para obtener su re
lacién), y nunca como algo que substituya a las pruebas de laboratorio cuando
se requiera una precisidn razonable. E1 valor de la comstante C vari§ entre_
41 y 146 en las pruebas de Hazen, y un valor de 120 suele mencionarse como un
promedio aceptable para el manejo de la férmula.

* La composicifn mineroldgica de las arcillas influye mucho en la permeabi
lidad de los suelos, a causa de las atmésferas de adsorcién que se forman en_
torno a los cristales de mineral, adheridas muy fuertemente a &stos y que con
tribuyen a dificultar el flujo de agua.

La estructuracién de los suelos tambi&n afecta su permeabilidad. En sue
los muy finos, con minerales en forma laminar, el hecho de que exista una es-

_ tructura floculada o dispersa es importante, pues en el segundo caso se tienen
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permeabilidades mucho mayores en la direccién paralela a las caras alineadas_
de las particulas, produciéndose asi una fuerte anisotropfa en la distribu -
cidn de permeabilidad dentro de la masa de suelo. Estos fendmenos se plantean
muy frecuentemente en suelos compactados, en 10s que la estructura que se ob-
tiene es floculada o dispersa, segin el procedimiento de compactacidon que se_
emplee.

Es evidente el efecto del grado de saturacidn y el de grietas y fisuras_
que pueda presentar el suelo y se estima que no es necesaria ulterior insis -
tencia para imaginarlo cualitativamente; naturalmente que tales influencias -
son mucho mas dificiles de definir en forma cuantitativa.

I-9 LOS CONCEPTOS DE ESFUERZO EFECTIVO Y ESFUERZQ NEUTRAL

E] suelo es un concepto de tres fases, sélida, liquida y aire. No es po
sible imaginar tres substancias de comportamiento mecdnico mds disimbolo que_
un cristal mineral, con alta resistencia al esfuerzo cortante y muy rigido; -
el agua, relativamente incompresible a presiones ingenieriles, pero con resis
tencia al esfuerzo cortante insignificante, y el aire, altamente compresible.
Sin embargo, al hablar de resistencia de 1os suelos a los esfuerzos o de es -
fuerzos en suelos, hay que tener presente que los tres materiales actidan en -
ligazén estrecha, de manera que la respuesta del conjunto a cualquier carga o
la transmision de los esfuerzos de esa carga al interior del conjunto es una_
acumulacidn del comportamiento de los tres componentes. Si se dedica un mo -
mento de atencién a esta situacidn, el ingeniero estard preparado a aceptar -
que los fendmenos de transmisidn de esfuerzos y resistencia de los suelos si-
guen mecanismos tan complicados y cambiantes como los que efectivamente le re
velard la prdctica profesional.

Un mismo suelo podrd presentar caracteristicas de resistencia, compresi-
bilidad y esfuerzo-deformacidn completamente distintas segdn las circunstan -
cias en que las cargas actden e influyan de una u otra manera en cada uno de_
los tres componentes. Se adivina de inmediato la gran influencia que el tiem
po tendrd en la respuesta de los suelos, pues son muy conocidos los cambios_
de comportamiento del agua y del aire, segin que las carcas aplicadas actfan_
muy lentamente o muy rdpidamente, con todas las gamas intermedias. Si por -~
efecto de cargas exteriores el agua adquiere presiones elevadas, aprovechando
la permeabilidad del conjunto tenderd a fluir hacia zonas de la masa en que -
prevalezca una menor presién, y este hecho se reflejard en la compresibilidad
y en el estado de esfuerzos de las zonas cargadas. En definitiva, puede decir
se que la interaccifn constante de las tres fases del suelo y su muy diferen-
te respuesta a los esfuerzos, producird en cada proceso de carga una compleja
situacién en la que los esfuerzos se repartirdn de un cierto modo entre las -
tres fases, siendo esta situacién variable con el tiempo y, desde luego, dis-
tinta en cada proceso dec carga y distinta también, aun dentro del mismo proce
so, si se produce cualquier cambio en el balance entre 1as tres fases.

Considérese una carga P uniformemente distribuida sobre la placa de drea
A, la cual se apoya sobre un conjunto de particulas minerales, de forma irre-
gular y con vacfos entre ellas (Fig. 15a).

Es evidente que la distribucién uniforme de la carga, que resulta admisi
ble en la placa de drea A, ya no resulta 16gica en las partfculas de suelo. -

—
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-La forma irregular y variable de las particulas hace imposible definir exacta
mente cémo se reparte la carga entre ellas y cudl pueda ser el esfuerzo en ca
da uno de sus puntos, pero es evidente que estos esfuerzos serdn muy elevados
en los puntos de contacto y mucho menores en puntos intermedios o aun en pun-
tos inferiores de las particulas. Como quiera que resulta imposible trabajar
con los esfuerzos "verdaderos" que sufren los granos, en Mecdnica de Suelos -
se ha acostumbrado definir un esfuerzo ficticio como el que representa al es-
tado que se tenga bajo l1a placa; este esfuerzo ficticio resulta de relacionar
la carga total actuante con el drea total cubierta con l1a placa { = P). Se -
A

A, 7 drea de vacies

AREAz A L ]
I AREASA ] P! ttuerza efercide

resorte —

Figura 15. Distribucién de los efectos de una carga exterior en una
masa de suelo.

le 1lama el esfuerzo total. Es,desde luego, menor que el esfuerzo medio en -
1os s6lidos bajo la placa y mucho menor que el "verdadero" esfuerzo actuante_
en los puntos de contacto entre las particulas.

Si la carga P se aplica a un suelo que tenga sus vacios llenos de agua,-
la distribucién de 1a carga en el conjunto serd adn m&s compleja (Fig. 15b).-
Si u es la presidn del agua dentro de los vacios y Ay es el drea de los vacfos
medida en un plano paralelo a la base de la placa, entonces u Ay representard’
la parte de la carga P que soporta el agua de Tos vacfos del suelo; el resto_
de la carga P la soportard la estructura s6lida del suelo y se transmitird a_
través de los granos de la misma. En la Fig. 15b se ha presentado a la es -
tructura sdlida del suelo con un resorte. Evidentemente, debe tenerse:

P=PI+UAV

_donde P' representa a l1a parte de carga que toma la estructura s6lida del sue
1o o del resorte de la Fig. 15b.

por ef reserte. -,

sAgcarge temeds '-':' :
peor ol sgue. d.* L

¢

Ky

S
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Si se dividen los dos miembros de la expresidn anterior por A, 4rea de -
la placa, se tendri: -

A
v
Uu-x—

P _p
A R*

o, empleando la notacidén de esfuerzos

La ecuacidon anterior juega un papel fundamental en la Mecdnica de Suelos
Moderna y se denomina la ecuacién del esfuerzo efectivo. En ella figuran el_
esfuerzo total, » ua definido, y los esfuerzos y u, denominados esfuer -
zos efectivo y presién de poro, respectivamente. El primero representa la par
te del esfuerzo total que es tomada por la fase sélida del suelo, transmitién
dose entre los granos de la misma. La segunda representa la pres16n a que es
td sometida el agua en los vacios del suelo; a causa de la incapacidad del -
agua para tomar esfuerzos cortantes, la presi6n u se “denomina frecuentemente_
presion neutral.

En la formula anter1or aparece también la relacidn

A
- \4
N=—3

denominada relacifn del esfuerzo neutral. Como quiera que en los suelos el -
drea de contacto entre los granos sobre un plano horizontal dado es muy peque
fia en comparacidn con el drea total cubierta por la placa de drea A, se sigue
que la relacién N valdrd muy aproximadamente 1. Tomindola como tal (y esto -
se hace normalmente en la Mecdnica de Suelos), la ecuacidn

La ecuacidn anterior fue propuesta primeramente por Terzaghi y mis que a
nlnguna otra idea debe atribufrsele el mérito de abrir el camino a la apari -
cién de la Mecdnica de Suelos Moderna y la posibilidad de estudiar la resisten
cia y la deformacién de los suelos con base cientifica.

En el concreto o las rocas, en las que los granos de s6lidos se interco-

-nectan por cristales, el valor de N es apreciablemente menor que 1, pudiendo
1legar a valores del orden de 0.5 en mérmoles granitos y en el propio con -
creto.
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- Intuitivamente se ve que el concepto de esfuerzo efectivo, asi definido,
describe mejor el comportamiento de los suelos que los conceptos de esfuerzo-
total o depreseidn neutral. Se advierte que siel esfuerzo efectivo aumenta,-
las particulas s6lidas del suelo se presionardn una contra otra, tratando de-
deslizarse relativamente o de encajarse, para llegar a estructuraciones mds -
compactas; en cambio el mismo aumento con el esfuerzo total y en la presion-
de poro {con lo que el esfuerzo efectivo permaneceri igual, segin la ecuasifén
anterior no tendrd ningin efecto en el acomodo de las particulas.

[-10 RELACIONES ESFUERZO-DEFORMACION

Probablemente una de las caracteristicas ingenieriles mds representati--
vas de un material, desde el punto de vista de definir comportamiento en rela
cidn con las neces1dades y los usos del ingeniero, es el conjunto de datos de
un proceso incitacidn-respuesta que constituye 1o que usualmente se 1lama la-
retacidon o relaciones esfuerzo-deformacidn,

En efecto, al tratar con un material de construccidn, el ingeniero estd-
fundamentalmente preocupado por dos aspectos basicos, en torno a los que pue-
de decirse que giran todos los demds. Estos son, en primer lugar, la resis--
teacia del material a Tos esfuerzos a los que se someta, problema que lleva -
aparejado el concepto de falla del material y que en forma breve se comentard
mids adelante. En segundo lugar preocupa de deformabilidad del material expre
sada en relaci6n a los esfuerzos que se le apliquen, tanto en lo que se refie
re a la intensidad o nivel de los esfuerzos, como a la manera en que se ejer-
zan, incluyendo su velocidad de aplicacién, Esta {ltima gama de comportamien
tp es lo que el ingeniero describe en forma primaria por medio de una rela---
cién esfuerzo-deformacidn. si los suelos fueran omogeneos, isOtropos y line-
almente elasticos, seria posible describir su comportamiento esfuerzo-deforma
cién haciendo uso del médulo de Young (E) y de 1a relacién de poisson, obte- _
nidas de una prueba inica y sencilla, tal como una simple prueba de extensifn,
en que se estirase una barra del material, midiendo las tensiones aplicadas y
las deformaciones longitudinales y transversa]es resultantes. Con las cons--
tantes elasticas serfa posible, en el material ideal, calcular la relacifn en
tre los esfuerzos y las deformaciones para otros tipos de prueba que represen
tasen otras condiciones reales distintas de la tensidn simple.

Los suelos no son materiales en que se cumplan las hipftesis anteriores.
Independientemente de que en un caso particular pueda resultar Gtil usar valo
res de mddulo de la elasticidad o de la relacidn de poisson, debe tenerse muy
presente que éstos valores no son constantes de un syelo, sino cantidades que,
en el mejor de los casos, describen aproximadamente &1 comportamiento de un -
suelo para un estado de esfuerzos dado y que cambiardn, quizd radicalmente, -
si cambia el estado de esfuerzos o si los esfuerzos se aplican de diferente -
manera. Por eso, cuando en relacién con los =uelos se mencionan las constan-
tes elasticas anteriores, debe tenerse en ct 1 que no representa nada en si
mismas, fuera de la condicifn particular par 1 que se ha medido o calculado.

E1 monto de deformacidn causado en el si.:0 por 1os esfuerzos depende de
su composicidn, de su relacifn de vacios, de la historia anterior de esfuer--
zos aplicados al suelo y de la manera como se le apliquen los nuevos esfuer--
zos. Para la gran mayorfa de los problemas practicos, el mejor metodo para -

——
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conocer las caracteristicas esfuerzo-deformacidn es medir directamente en --—

una prueba de laboratorio o de campo las deformaciones que producen esfuer--.

zos 1o mds similares posibles a los que actuardn en la masa de suelo afecta- |

da por el problema real que se estudie,

Existe en la realidad ingenieril una enorme variedad de maneras de apli
car esfuerzos y de producir, por consiguiente, deformaciones al suelo. Tan-
gran variedad de circunstancias no puede representarse por una sola prueba -
de laboratorio, so pena de perder representatividad y, evidentemente, no pue
de .aspirarse a disefiar en cada caso la prueba mis representativa a que sea -

dado Tlegar. Entre étas dos actitudes extremas, el ingeniero trata de 1le--

gar a una solucidn racional de su inquietud haciendo uso de varias pruebas -
de laboratorio, que representen diferentes condiciones -entre las que queden-
comprendidad aque]las que son mds familiares a la prdctica ingenieril.

Las principales pruebas de laboratoric de que se hace uso para determi--

nar caracteristicas esfuerzo-deformacidn de los suelos, son las siguientes:-

1. Prueba de compresidn hidrostdtica o is6tropa. Es i(til para el es« - -

tudio de deformaciones volumétricas dnicamente; en ella se aplican a un espé
cimen de suelo un estado de esfuerzos hidrostdticos, es decir, esfuerzos de-
compresidn iguales, actuando -en todas direcciones. Esta prueba no es muy --
usual en la practica.ingenieril.

2. Prueba de compresidn confinada o prueba de consoIidac16n Se eje-
cuta en un aparato denominado consolidémetro o edémetro. Se aplican al sue-
1o { un especimen cilfndrico de poca altura en comparacifn al drea) esfuer--

zos normaltes verticales, en tanto se impide toda.deformacidn lateral confi-- .

nindolo en el interior de un anilio de bronce. De ésta manera la deforma---
cidn axial define exactamente la deformacibén volumétrica. Es &sta prueba la
relacion entre el esfuerzo normal lateral y el normal vertical es el valor -

de Ko, que con el nombre de coeficiente de esfuerzo o presién de tierra en -

reposo, juega un papel importante en la Mecanica de Suelos Aplicada. en las
formas comunes de consoliddmetro s6lo se mide el esfuerso normal vertical y-
la deformacidn axial (también vertical}. :

La deformacidn vertical se mide por medio de extensémetros en tanto --
que el esfuerzo normal vertical se conoce controlando Tas cargas que se apli
can al aparato, las que se reparten omogeneamente sobre el &rea conocida del
especimen, _

La prueba de consolidacidn fue originalmente desarrcllada por Terzaghi.

3. Prueba triaxial. Es la mds comin y versdtil de las pruebas que se
realizan para conocer las relaciones esfuerzo-deformacién de los suelos. --
también es la prueba mis til del laboratorioc para conocer su resistencia, -
por 1o cudl se detallard mis adelante cuando se hable de ésta caracterfstica
fundamental de los suelos. Baste por el momento decir que en ella se mide -

Ta deformac1on axial de un espécimen cilfndrico de altura aproximadamente --

igual a 2 6 3 veces el didmetro de su base, mientras se aplican a tal espéci
men un esfuerzo normal vertical conocido y esfuerzos laterales (presidn con-
finante). iguales en todas la direcciones horizontales. E1 espécimen es pri-
meramente sometido a la presi6n de confinamiento, dada usualmente por agua a
presidn dentro de la cdmara triaxial; después se incremente el esfuerzo ver-
tical hasta que el espécimen falla (esfuerzo desviador).
La prueba de compresidn simple es una variante de la prueba triaxial,

en la que Ta presidn. confinante inicial exterior es nuila, por 10 que no re--
quiere hacerse en la cdmara triaxial. Es anfloga a la prueba de compresidn-
hecha en cilfndros de concreto. oo ' o
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zo l1imite, lo cudl puede tener repercusiones muy importantes en el comporta-
‘miento estructural del material, que, por asf decirlo, continuard resistien-
do por completo tras lo que se podria considerar su falla; a diferencia de -
Tos -ateriales de "falla frdgil", en.los que sobreviene un verdadero colapso,
acompanado de gran pérdida de resistencia, cuando sufre cualgquier deforma --
cidn adicional a la correspondiente al esfuerzo 1imite.

Es muy variable el intervalo de deformaci6n que sea capiz de absorber -
un material de "falla pldstica” en.f1uencia bajo esfuerzo 1imite antes de en
durecerse.

La relacidn esfuerzo-deformacidn de un material no es una caracteristi-
ca constante sino que varia con diversas circunstancias dentro del mismo ma-
terial. En general el comportamiento plastico corresponde a las arenas suel
tas y a las arcillas blandas, con contenido de agua relativamente elevado, -
en tanto que el comportamiento frdgil es propio de arenas compactas y arci -
TTas duras. No existe un limite preciso de compacidad a part1r del cuil to-
das las arenas pasen del comportamiento plastico al frdgil, sino que hay di-
ferencias en éstos Timites al analizar distintas arenas. - Por ejemplo Skemp-
ton y Bishop reportan el caso en que una arena con porosidad inicial de - -
37.5% exhibe un comportamiento fragil claro, el cual pasa a ser plastico, -
igualmente claro, cuando la porosidad alcanza el valor de 45.6%. Por su par

‘te Lambe y Whitman presentan un caso en que una arena‘con relacién de vacios

de 0.605 tenfa comportamiento frigil, en'tanto que con relacifn de vacfos de
0.834 su comportamiento era netamente pldstico. Respecto a las arcillas sue
len hacerse comentarios similares, si bien en éste caso son mds los factores
que intervienen segln habrd ocasidn de discutir mds adelante.

I-11 COMPRESIBILIDAD DE, SUELQS GRANULARES.® o

La compresibilidad de suelos granulares ha recibido relativamente menos-
atencidn que la que se ha otorgado a los suelos cohesivos, por lo menos hasta
hace pocos ahos.” De hecho, estaba en'la mente de muchos ingenieros préctlcos
1a idea de -que los suelos granulares no presentaban problemas muy serios de -
deformacién; éstas eran siempre muy pequeﬁas y ocurrfan en forma casi instan-
tdnea, genera]mente al aplicarse las primeras cargas durante el proceso de --
construccion.

Es posible que éste panorama simplista sea ain hoy correcto si se apli -
can-al suelo granu]ares esfuerzos de nivel muy bajo. Un criterio como el .an-
teriormente citado quizd pueda adn tenerlo un ingeniero que construya c1menta
ciones que -transmitan al suelo granular cargas moderadas, sobre todo si, como
es usual en éstas técnicas, ioma la decisidn de mejorar la calidad del suelo_
cuando su compactac1on natural es baja.

Sin embargo, la ingenieria moderna ha 1mpuesto otros usos a 105 suelos. -
granulares. Como respaldos de las grandes presas. que ahora se .construyen 0 -
construyendo los grandes terraplenes que las modernas carreteras exigen, es -
cada vez mids frecuente y 1o serd ain mds en el futuro, que los suelos granula
res, formados a veces por partfculas muy gruesas (pedraplenes y enrocamientos)

trabajen sometidos a niveles de esfuerzos hasta ahora completamente ¥nusuales.

En efecto, los enrocamientos de mis de 150 m en presas de tierra son ya bas -
tante fam111ares y en caminos y ferrocarriles es ya comin construir pedraple--
nes de 50 -2 60 m de altura. Tanto por razones de los materiales que se explo

- »: . .
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-tan normalmente en zonas de terreno quebrado, en las que logicamente se dan -
éstos grandes terraplenes, como por razones de natural preferancia por parte-
de los ingenieros, casi por lo general los terraplenes altos de las vias te--
rrestres se construyen con suelos en que los fragmentos de roca, las gravas y
las arenas forman la parte principal, la que define el comportamiento mecini-
co. E1 ingeniero de Vias Terrestres no es entonces ya -ajeno a los problemas-
de comportamiento de materiales granulares bajo esfuerzos relativamente altos,
en 1os que pueden presentarse problemas serios de compresibilidad. Las defor
maciones esperimentadas por un elemento de suelo granular son el resultado de
fias deformaciones propias de las particulas que lo componen, mids el movimien-
to relativo entre ellas. Las deformaciones propias de las particulas pueden-
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Figura 18- Compresibilidad en pruebas de compresién confinada de
varias arenas sujetas a muy a]to; niveles de esfuerzo.

ser muy grandes, especialmente en sus contactos y consisten fundamentalmente-
en distorsiones y eventualmente en rupturas y desmenuzamientos; el movimiento
relativo entre las particulas ocurre por deslizamientos o rodamiento. Con -~
frecuencia los movimientos relativos son posibles por las distorsiones pre---
vias que sufren las particulas, y la importancia relativa de &stas dos fuen--
es de deformacidn, respecto a la deformacién total, puede cambiar a medida--

que ésta tiene Tugar,
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A Compresibitidad en compresidn isotrdpica _

Cuando una muestra de arena se somete a compresidn isotrdpica ( ver pa--
rrafo [-10} pueden ocurrirle grandes deformaciones volumétricas como conse---
cuencia decolapsos estructurales locales; éstos producen rodamientos y desli-
zamientos. de Tas particulas y como resultado se ejercen fuerzas cangenciales
de consideracion en los puntos de contacto entre ellas. Sin embargo, éstas -
fuerzas se neutralizan practicamente en cualquier plano que corte a un con--
Junto de puntos de contacto, de manera que el esfuerzo cortante en cualquier-
plano puede ser cero y, a pesar de eilo, estan actuando fuerzas de contacto -
muy grandes en los contactos 1nd1V1duales

B Compresibilidad en compresidén confinada.

La compresibilidad de 1os suelos granulares y sus caracteristicas esfuer
z0 de formacidn en compresidn confinada (ver seccién I-10) tienen gran impor-
tancia, puesto que ésta condicidn representa una situacidn que probablemente-
es comin en la pract1ca, por ejemplo cuando se somete al suelo a cargas verti
cales transmitidas por dreas grandes. Para éste caso, Lambe y Whitman presen
tan datos sobre el comportam1ento de arenas de cuarzo {y el cuarzo es con mu- .
cho el elemento mds comiin en casi todas las arenas reales) uniformes, medias-
¥ gruesas, inicialmente compactas. Probadas en consolidémetro mostraron un -

punto de fluencia a partir de esfuerzos del drden de 140 -—g— mds ‘alla del -

cudl el comportamiento fué plastico , debido al fracturamiento de las pdarti
fas individuales, que permitid grandes movimientos relativos. A partir de
tos niveles de esfuerzo la deformacidn compactd a la arena.

En la figura 18 se muestran resultados de pruebas de consolidacidn en va
rias arenas tipicas, empleando altos niveles de esfuerzos. Se nota la gran -
compresibilidad que pueden exhibir los suelos granulares eh éstas condiciones,
como consecuencia del desiizamiento de las particulas y del fracturamiento, -
gue aunque puede comenzar a esfuerzo bajo, aumenta gradualmente en altos nive
les. Los esfuerzos tfpicos para los que se produce el comportamiento plisti-
co de las arenas y, por consecuencia, sus grandes deformaciones, serdn meno--
res cuanto mayor sea el tamafo de las particulas, y éstas sean mds angulosas,
cuanto mds suelto y uniforme sea el suelo y cuanto menor sea la resistencia -
de las particulas individuales.

Desde luego es cierto que los niveles de esfuerzo al que se refieren las
investigaciones citadas por Lambe y Whitman ( por mencionar un s6lo ejemplo -
de toda la evidencia esperimental que ya va habiendo) son jnusualmente altos-
en relacién a la prdctica ingenieril. éstos datos se mencionan, mids que nada,
como norma de criterio.

Como ya se ha dicho, la deformacidn de suelos friccionantes en compre---
sidn confinada va acompafiada de la produccidon de finos a causa de la ruptura-
de las part1cu1as~ ésta es grande cuando la granulometrfa es uniforme y mucho
mis pequefia sin la curva granulométrica es tendida. La produccién de finos -
también crece con la angulosidad de las particulas y con la presién efectiva,
e igualmente es mayor cuanto mis suelto es el material.

cu
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La Fig. 19 presenta una relacifn entre las caracterfsticas de compresibi
1idad de varios materiales granulares, representadas por 1o que el-ponente de

fine como mddulo edométrico (Em = -—:]— donde my es el médulo de variacién volu

métrica, correlaciondndolo con el pegO' especffico seco correspondiente a diver
;05 grados de compactacidn.

Los puntos unidos en la figura corresponden al mismo material con distin
,0s grados de compactacidn; puede observarse de inmediato como aumenta el mddu
lo edométrico al compactar el material. También se ve como un mismo material
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es mids compresible cuando estd himedo que en estado seco. Los materiales de_
de grano anguloso resultan ser m&s compresibles que 10s de grano redondeado, -
1o cual resulta 16gico a la luz de ideas expuestas mds arriba. En general -
los suelos con coeficiente de uniformidad bajo se sitdan a Ta izquierda de -
la figura, en tanto que los que lo tienen alto 1o hacen a la derecha. Cuanto
més redondeado son las particulas y mayor es la variedad de tamafos, mayor es
el peso especifico, que se alcanza con una misma energia de compactacidn.

C. Compresibilidad en compresidn triaxial.

Las caracteristicas de compresibilidad de materiales granulares han sido
estudiadas con un poco mds de minuciosidad y en mayor varidad de casos y ma-
teriales en aparatos triaxiales, ya mencionados en el pdrrafo I-10, pero los
que se tratardn con mayor detalle en pdrrafos siguientes de este capftulo.

En e] desarrollo de la prueba distinguen dos etapas de comportamiento en
cuanto a deformacidn. La primera etapa corresponde al principio del proceso
de carga y en ella se producen deformaciones muy pequefias, acompafiadas gene -
ralmente de una disminucién en el volumen del espécimen, causado por una ten-
dencia de las particulas a adoptar formas estructurales mds compactas. Des -
pués viene la etapa de falla, en la cual puede presentarse el midximo de resis
tencia, si la arena exhibe una falla frégil. Ahora las deformaciones vertica
les s6lo se pueden producir si se desarrollan en la masa movimientos latera -
les de las particulas que 1as permitan, y 1a consecuencia definitiva parece -
ser un momento en el volumen del espécimen. Este es el efecto de distancia,-
que fue primeramente observado e investigado por Q. Reynolds, en 1885. Como
se dijo, en esta segunda etapa queda incluido el punto de resistencia miximo,
a partir delcual la arena exhibe una disminuci6n de resistencia, al continuar
el proceso de deformacidn. Esta disminucidn, mds notable cuanto mds compacto
sea el estado inicial de la arena (materiales de falla frdgil marcada), puede
explicarse como una consecuencia del acomodo individual de las partfculas si_
se imagina una masa de particulas individuales de arena sobre una superficie_
_ horizontal, 1los planos de contacto entre los granos no serdn horizontales si
no inclinados, de manera que para producir la falla por cortante no séio serd
necesario vencer la friccidn grano contra grano, sino que, ademas, serd preci
so obligar a las partfculas a moverse unas sobre otras, rodando y deslizdndo
se sobre ellas.

La friccidon produce la componente normal de resistencia que tradicional-
mente se ha incluido en el dngulo de friccibn interna, del que se hablard mis
adelante; pero el movimiento relativo entre las particulas, necesario para la
falla, es una fuente adicional de resistencia y de deformacidn, gque depende -
sobre todo del acomodo inicial de los granos. Si el acomodo inicial es com -
pacto, serd grande el monto de resistencia y deformabilidad que representa la
necesidad de mover los granos, pero a medida que estos se mueven y van adqui- .
riendo una posicién relativa mis favorable al deslizamiento (los planos a tra
vés de sus puntos de contacto irdn siendo mds horizontales en el ejemplo que_
se menciond al principio de este andlisis), 1rd siendo menor la componente -
de resistencia debida al movimiento relativo, de manera que adelante de la re
sistencia mdxima el material ird mostrando menor resistencia de conjunto, se-
gin la deformacidon crece; nituralmente esta disminucién de resistencia tiene_



Ralacida de vacios, @

un Timite inferior, representado por aquel arreglo de los granos que permita_
el deslizamiento relativo de esto sin movimiento de reacomodo estructural. -
S1 el estado inicial de los granos es suelto, el material tendrd una curva es
fuerzo-deformacidn correspondiente a la fal]a pldstica y serd précticamente -
insignificante l1a componente de resistencia por acomodo.

Si los conceptos anteriores son correctos, la relacion de vacios inicial
de la arena tendrd una influencia decisiva en su comportamiento esfuerzo-de -
formacidn, lo cual parece ser 1o que efectivamente sucede, si se toma en cuen
ta que la falla frdgil o pldstica de una arena depende sobre todo de su compa
cidad inicial.

Una de las investigaciones mds significativas sobre compresibilidad y re
sistencia de materiales granulares, es la desarrollada por Marsal y sus cola-
boradores para el proyecto de grandes presas; Marsal y sus colaboradores dis-
ponen de varias piezas de equipo de laboratorio que por su tamafio y caracte -
risticas permiten realizar investigaciones muy representativas para definir -
el comportamiento de suelos fr particulas gruesas en altos niveles de esfuer-
zos. Este equipo incluye una cdmara triaxial de alta presién (hasta - - -
25 kg/cm2), capaz de probar especimenes de 113 cm de didmetro y 250 cm de al-
tura {con tamano miximo de particula de 20 cm), un equipo de compactacion a -
gran escala, y otro que puede probar especimenes con_tamafio mé&ximo de 15 cm -
en cond1c1ones de deformacidn plana y hasta 22 kg/cm2 de presifn de confina -
miento. A]gunas de las conclusiones de los.estudios sobre resistencia se men
cionardn mids adelante y en este parrafo 5610 se presentan algunas conclusio -
nes relativas a compres1b111dad
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F1gura 20. Datos de compresibilidad para tres mate
riales de enrocamiento.

En la figura 20 aparecen los resultados obtenidos al medir 1a compresibi

1idad de tres materiales nombrados 1, 2 y 3.

E] material 1 estd formado por fragmentos de basalto, producto de tritura

cién. Los fragmentos eran sanos, con una resistencia a la compresidén sin con

- finar superior a 1,000 Eﬁg— y el peso volumétrico seco del espéc1men fue de -
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2.14 T/m3. E1 material 2 fue un gneiss granftico, producto de explotacién --
con explosivos; las part1cu1as presentaban capas delgadas de esquisto; su re-
sistencia a la compresidn sin confinar fue de 740 kg/cm2 y tenia un peso volu
métrico seco de 1.98 T/m3. E1 material 3 fue otro gneiss granftico con granu
Tometria mds uniforme que el 2 y con un peso volumétrico de 1.62 ton/m3; no -
se reporta su resistencia a la compresidn sin confinar.

Puede verse en la figura 20 que 1as curvas relacidn de vacios-presidn de
camara presentan las caracteristicas de las de los suelos preconsolidados. -
En 1a misma figura se aprecian los valores del coeficiente de compresibilidad
ay para los tres materiales; es de notar que 1os valores del coeficiente de -
compresibilidad son suficientemente importantes como para justificar asenta -
mientos grandes en terraplenes altos, dentro de 1a practica actual de las - -
vias terrestres.
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Figura 21. Asentamiento en la presa de El Infiernillo.

Resultados como los anteriores estdn contra la actitud tradicional, aiin_

mds comin en la tecnologia de las vias terrestres de 1o que fuera de desearse,

de sus dimensiones y de como se construyan. De hecho, Marsal y sus colabora-
dores han encontrado para el caso de la Presa E1 Infiernillo de 148 m de a)] -
tura (F1g 21) que los respaldos de enrocamiento han sufrido asentamientos -
del mismo orden que los del corazén impermeable arcilloso, construido con ma-
teriales de los que tradicionalmente se consideran compresib]es §
Un problema fundamental y estrechamente relacionado con 1a compresibili-
dad de los suelos granulares y grano grueso bajo cargas importantes y que ha_
sido puesto de manifiesto por 1a investigacidn moderna, es el que se refiere_
a la ruptura de las partfculas y su contribucién a la deformac16n total. El1_
fendmeno produce cambios en la composicidn granulométrica y en las propieda -
des mecdnicas del material muy especialmente en la compresibilidad. La Fig.-
22 muestra 1as curvas de composicifn granulométrica de los tres materiales de
enrocamiento estudiados por Marsal y sus colaboradores, a los cuales ya se ha
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hecho referencia un poco mds arriba, antes y después de ser probados en Ja -
cdmara triaxial g1gante, 1]egando a pres1ones de confinamiento de 25 kg_ eme.,
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Figura 23. Rotura de granos en pruebas tr1ax1a
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Es de notar muy especialmente la degradacidn sufrida por el material --
No. 3 (de granulometria muy uniforme). Aunque el fenémeno es claramente per-
ceptible en los tres materiales. Parece claro que a mayor uniformidad de la-
granulometria original se tiene mayor rotura de granos.

Marsal propone como medida de la rotura de granos un nimero. Representa
do por b, que se obtiene como sigue. Una vez que se dispone de Ta curva granu
lometrica del material antes y después de la prueba triaxial. Es posible com
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parar los porcentajes retenidos en ambos casos y obtener sus diferencias: se
consideran positivas las diferencias en que el porcentaje de 1a granulometrfa
original es mayor y negativas en caso contrario. Pues bien. La suma de las
diferencias positivas es precisamente el valor de b buscado. Es evidente que
la diferencia en cada porcentaje retenido representa la fragmentacidn que ha
tenido Tugar en esa fraccién del suelo. En la Fig. 23 se relaciona el coefi-
ciente b de rotura de granos con el valor de la presidn de confinamiento uti-
lizada en 1a cdmara triaxial. En diferentes pruebas.

[-12 COMPRESIBILIDAD DE SUELQS COHESIVOS
A Consolidacion.

La deformacién de los suelos cohesivos, adn bajo cargas relativamente -
pequefias ha sido tradicionalmente reconocida por los técnicos como un proble-
ma de fundamental interés, por ser causa de graves deficiencias de comporta -
" miento, sobre todo en cimentaciones de estructuras sobre arcillas blandas o -
limos pldsticos. De hecho, los mds tempranos triunfos de la Mecdnica de Sue-
los y mucho de su fama inicial se deben al éxito que tuvo en aquellos momen -
tos en el desarrollo de teoria y técnicas para la prediccidn y control de -
asentamientos.

E1 proceso de deformacidon de las arcillas bajo carga 1lama l1a atencién -
no sGlo por los grandes asentamientos que pueden llegar a producirse, sino -
también 1o que estos tienen lugar casi completamente en un largo lapso poste-
rior al momento de aplicacidn de la carga propiamente dicha; como resultado,-
es posible que una estructura sufra grandes deformaciones anos después de su_
ereccion.

Los procesos de reduccidn de volumen de los suelos finos cohesivos (arci
1las y limos pldasticos), provocados por la actuacidn de solicitaciones sobre
Su masa y que ocurren en el transcurso de un tiempo generalmente largo, se de
nominardn procesos de consolidacidn.

Frecuentemente ocurre que durante el proceso de consolidacidn permanece_
esencialmente igual la posicién.relativa de las particulas sdlidas sobre un -
mismo plano horizontal; asf, el movimiento de las particulas de suelo puede -
ocurrir sélo en la direccidn vertical; ésta es 1a consolidacidn unidimensio -
nal. Sucede en la realidad, por ejemplo, en estratos de gran extensidn en -
comparacidn con su espesor, comprimidos bajo cargas que ocupan dreas importan
tes. También sucede cuando es estrato grueso de arcilla contiene gran canti-
dad de capas delgadas de arcna que la deformacifn lateral queda restringida a
Timites despreciables.

En estos casos y en otros similares. Las caracterfsticas de la consolida : .. -

cidén de los estratos de arcilla pueden investigarse cuantitativamente con aprg
ximacién razonable, realizdndo 1a prueba de compre51on confinada o de consoli
dacién unidimensional (pdrrafo I-10) sobre especimenes representat1vos en sue
lo, extraidos en forma tan inalterada como sea posible. Se puede asi calcu -
1ar la magnitud y la velocidad de los asentamientos probables debidos a las -
cargas aplicadas. :
Desde Tuego es cierto que en las pruebas de laboratoric hechas con mues-
tras pequefas se produce 1a consolidacidn en tiempos muy cortes. En compara-
cién con el tiempo en que el estrato'real de arcilla se consolidard bajo la -
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Figura 24. Detalle de la colocacién de la mues-
tra en el consolidometro de anillo -
flotante.

carga de la estructura. De hecho, en la aplicacién de las teorias a la pric-
tica de 1a Mecdnica de Suelos se supone que todas las constantes de consolida
cidn son las mismas en-el proceso rdpido de laboratorio que en el mucho mis - .
lento que tiene Tugar en la naturaleza. Si este es el caso o no, no se sabe
en la actualidad es posible que lo anterior sea uno de los factores que influ
yen en el hecho observado de que los asentamientos predichos sean mayores que
los reales.

Una prueba de consolidacién unidimensional estdndar se realiza sobee una
muestra labrada con forma de cilindro de pequefia altura en comparacién al diéd-
metro de la seccifn recta. La muestra se coloca en el interior de un anillo,
generalmente de bronce, se le proporciona un completo confinamiento lateral.-
El anillo se pone entre dos piedras porosas, una en cada cara de 1a muestra;-
las piedras son de seccidn circular y de didmetro Tigeramente menor que el -~
didmetro interior del anillo. El1 conjunto se coloca en la cazuela de un cons@
1idémetro (Fig. 24) el consolidémetro mostrado en dicha figura es del tipo -
"de anillo flotante" hoy principalmente usado y as{ 1lamado porque se puede -
desplazar durante la consolidacidn del suelo.

Por medio del marco de carga mostrado en la Fig. 24 se aplican cargas a_
la muestra, repartiéndolas uniformemente en toda su drea con el dispositivo -
formado por la esfera metdlica y la placa colocada sobre la piedra porosa su-
perior. Un extensémetro apoyado en:el marco de carga mévil y ligado a la ca-
zuela fija, permite 1levar un registro de las deformaciones en el suelo. Las
cargas se aplican en incrementos, permitiéndo que cada incremento obre por un
espacio de tiempo suficiente para que la velocidad de deformac16n se reduzca
practicamente a cero.

Cada incremento de carga se hacen lecturas en el extensdmetro, para cond
cer la deformaci6n correspondiente a diferentes tiempos. Los datos de estas
lecturas se dibujan en una grafica que tenga por abscisas los valores de los_
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tiempos transcurridos, en escala logaritmica, y como ordenadas las correspon-
dientes lecturas del extensdmetro, en escala natural. Estas curvas se 1laman
de consolidacidn y se obtiene una para cada incremento de carga aplicado. En

Lecturas del sxtensomaeire

Tiempos{ Escala logaritmice} !

Figura 25. Forma tipica de Ta curva de consoiidacidn
en arcillas (fuera de escala).

la figura 25 se muestra en forma tipica (fuera de escala) de una de estas -
curvas. - ‘ .

Una vez que el suelo alcanza su midxima deformacidén bajo un incremento de
carga aplicado, su relacién de vacios 1lega a un valor menor evidentemente -
que el inicial, y que puede determinarse a partir de los datos iniciales de -
la muestra y las lecturas del extensdmetro. Asf, para cada incremento de car
ga aplicado se tiene finaimente un.valor de la relacidn de vacios y otro de -
ta presidn correspondiente actuante sobre el espécimen. En suma, de toda la-
prueba, una vez aplicados todos los incrementos de carga, se tienen valores -
para constituir una grdfica en cuyas abscisas se ponen los valores de la pre-
sidn actuante, en escala natural o logaritmica, y en cuyas ordenadas se ang -
tan los correspondientes de e en escala natural. Estas curvas se llaman de -
compresibilidad y de ellas se obtiene una en cada prueba de consolidacién -
completa. En la figura 26 se muestran, fuera de escala, las formas tipicas -
de estas curvas.

Generalmente en una curva de compresibilidad se definen tres tramos dife
rentes. E1 A (Fig. 26.b) en un tramo curvo que comienza en forma casi hori -
zontal y cuya curvatura es progresiva, alcanzando su miximo en la proximidad
de su unidn con el tramo B. E1 B es por 1o general un tramo muy aproximada -
mente re¢to y con &1 se 1lega al final de la etapa de carga de la prueba, al_
aplicar el miximo incremento de carga, al cual corresponde 1a mdxima presidn_
sobre Ta muestra. A partir de este punto es comin en la prueba de consolida-
cion someter al espécimen a una segunda etapa, ahora de descarga, en la que -
se le sujeta a cargas decrecientes, permaneciendo cada decremento el tiempo -
suficiente para que la velocidad de deformacién se reduzca pricticamente a ce
ro; en esta etapa se tiene una recuperacifn del espécimen, si bien éste nunca
Tlega de nuevo a su relacién de vacios inicial; el tramo C de la figura 26.b_
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Figura 26. Forma tipica de compresibilidad en suelos compresibles. a) Re
presentacidn aritmética. b) Representacidn semilogaritmica.

corresponde a esta ‘segunda etapa, con e1ve5pécimen‘11evadb a carga final nula,
como es usual.

E1 tramo A de la curva de compresibilidad suele Tlamarse "tramo de recom
prension”; el B, "tramo virgen", y el C "“tramo de descarga". La razdn de es-
tos nombres se comprenderd con 10 que sxgue. . -

T ek R

t
1

{ Escala Rgarftmica) pf - k

Figura 27. Curvas de compresibilidad para dos proce
s¢s de carga y descarga consecutivos.



Considérese un experimento en el cual una muestra de arcilla se somete a
un ciclo de carga y completa descarga, correspondiente a una prueba de conso-
lidacién un1d1mens1ona1 y, de 1nmed1ato, una vez descargada, se vuelve a car-
gar, a una presidn mayor que la mixima alcanzada en el primer ciclo; final -
mente, la muestra vuelve a descargarse hasta retornar a la condicidn p = 0.
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Figura 28. Esquema del modelo mec&nico de Terzaghi
para la compresién de la consolidacion -
de suelos finos.

Haciendo caso omiso de algunos factores secundarios, la forma de.las --
graficas obtenidas en el laboratorio s Ta que aparece en la Fig. 27.

En la grdfica A' B' C', correspondiente al segqundo ciclo, son de notar -
los siguientes hechos. EI1 tramo A', de recompresidn, se extiende ahora hasta
1a mdxima presidon a que se haya cargado al suelo en el ciclo anterior; mien -
tras que el nuevo tramo virgen, B', rdpidamente se define como la pro]onga -
cién del tramo virgen correspondiente al primer ciclo. El1 tramo de descarga,
C' resulta similar al tramo C, primeramente obtenido. A :

De l1a posicidn relativa de los tramos A', B' y C', del segundo ciclo de_
carga y descarga respectoa los A, B y C, del primer ¢iclo, puede concluirse
que se produce un tramo de recompresidn, tal como el A', cuando se estdn apli
cando a la muestra de suelo presione que ésta ya ha soportado en una &poca an
terior; mientras que un tramo virgen, tal como el B', resulta al aplicar a la
muestra presiones nunca antes soportadas. Resultan asT 18gicos los noembres_
adoptados para los diferentes tramos.

Cuando se someta una muestra de suelo natural a un solo ciclo de carga y
descarga, como es usual en una prueba normal de consolidacién unidimensional_
y se obtenga una grafica del tipo que aparece en la Fig. 26.b, hay evidencia_
experimental suficiente para concluir que las presiones correspond1entes al -
tramo A ya han sido aplicadas al suelo en otra época, mientras que las corres
~pondientes al tramo B son de magnitud mayor que las soportadas anteriormente.

A fin de obtener una concepcifn objetiva del proceso de consolidacién -
unidimensional de suelos finos, se estudiard en primer lugar un modelo mecdni
co propuesto por Terzaghi, que es una modificacién de un modelo originalmente
sugerido con otros fines por Lord Kelvin.
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Considerese un cilindro de drea de seccién recta A, provisto de un pistén

swn frlCC10n Con una pequefia perforacidn en &1, tal como aparece en la Fig.
8

Al pistdn lo soporta un resorte unido al fondo del cilindro y éste estd-
totalmente 1leno de un fluido incompresible. Si se <oloca sobre el pistén -
una carga P, manteniéndo el orificio cerrado, es evidente que el resorte no -
puede deformarse en nada y, asf, toda la carga P estard soportada por el flui
do.

Pero si se permite que el fluido salga por el orificio, abriendo éste, -
también es evidente que habrd una transferencia gradual de cargas del fluido_
al resorte; en efecto, entre el interior y el exterior del cilindro, en el -
orificio, habré en un princip1o una diferencia de presidn igual a P/A, que ge
nera el gradiente necesario para que el fluido salga por el orificio, permi -
tiéndo la deformacidn del resorte que tomard carga de acuerdo con la ley de -
Hooke. La velocidad de transferencia depende del tamafio de orificio y de la_
viscocidad del fluido. Es claro que si se permite al resorte una deformacidn
suficientemente grande, se logrard que en la totalidad de la carga P quede so
portada por &1, volviendo el fluido a sus condiciones anteriores a la aplica-
cién de P.

Si en lugar de un cilindro con un resorte se considera ahora una serie de
cilindros comunicados como se muestra en 1a Fig.29, la distribucidn inicial -
de presiones en el agua serd lineal {linea 1, 2 de la Fig. 29) no habri en el
fluido ninguna tendencia a moverse, si se desprecia el peso propio de los pis
tones y resortes o si se considera que el dispositivo 1legé al equ11ibr1o en_
el comienzo del experiments. Si se aplica bruscamente una carga P al primer_
.piston, en el pr1mer memento el fluido deberd soportarla totalmente, generdn-
dose en €1 una presidén en exceso de la hidrostdtica, que se transmite con -
igual valor a cualquier profundidad. El nuevo diagrama de presiones en el -
fluido serd ahora 1a 1inea 34 de la Fig. 29, No existe aln ningln gradiente_
hidrdulico que tienda a producir un movimiento del fluido, si se exceptla el __
orificio superior, que estd en las condiciones antes analizadas para el caso_
de una prueba de una sola cidmara. La diferencia de presiones en dicho orifi-
cio {P/A) crea un gradiente hidrdulico que produce un flujo del fluido, hacia
afuera de la primera cimara; tan pronto como se inicia ese flujo, la presidén_
en €1 fluido de la primera cdmara disminuye, transfiriéndose simultaneamente_
una parte de la carga al resorte. La reduccifn de 1a presion del fluido en -
la primera cémara causa, por diferencia conla segunda, un desnivel de presio-
nes en el segundo orificio, por 10 cual el fluido tenderd a pasar de la segun
da a la primera cdmara. Como consecuencia, disminuye también l1a presidn del
fluido en la segunda cdmara, transmitiendose asf la tendencia al flujo a las_
cdmaras inferiores. E1 fin del proceso serd, obviamente, el momento en que -
la presién en el fluido vuelva a 1a condicidn hidrostdtica estdndo la carga P
totalmente soportada por los resortes.

En cualquier instante (1) después de la aplicacién de 1a carga (P), la -
distribucidén de presiones del fluido y los resortes, u y p respectivamente, -
es 1a que se indica con la 1inea quebrada que aparece en la ya citada Fig.29.
Notese que en cada cémara la pres1on en el fluido sigue una ley }ineal y que_
las discontinuidades en 1a presidn, representadas por los tramos horizontales,
se producen solamente en los orificios. Conforme el tiempo pasa, la lfnea -
quebrada se desplaza continuamente hacia la izquierda.
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Figura 29. Esquema del modelo de Terzaghi, comprendiendo va |
rias cadmaras.

Si el volumen de las cdmaras se considera muy pequefioc y el nimero de -
ellas muy grande, el modelo se acercard a la condicidn que prevalece en los -
suelos. La linea quebrada que representa la distribucidon de presi6n en un nid
mero pequeio de cdmaras tenderd a convertirse en una curva contfnua a medida
que el nimero de c4maras aumente. (Curva de trazo discontinuo en la Fig. 297.
En el suelo, la estructuraci6n de las particulas s6lidas puede considerarse -
representada por los resortes del modelio el agua intersticial libre por el -
fluido incompresible de las cdmaras y los canaliculos capilares por los orifi
cios de los émbolos.

Considérese ahora un estrato de suelo de extensidn infinita segln un pla
no horizontal y de un espesor, H, tal que pueda considerarse despreciable la_
presidn debida al peso propio del suelo y del agua del mismo, en comparacién_
a las presiones producidas por las cargas aplicadas (Fig. 30).

Se supondrd que el agua sélo puede drenarse por la frontera superior del
estrato, al cual se considera confinado inferiormente por una frontera imper-
meable.  El1 estrato ha estado sometido a una presidn p, durante el tiempo su-
ficiente para consolidarse totalmente bajo esa presidn. Considérese que en -
las condiciones anteriores se aplica al estrato un incremento de presidn p.
La presidn total sobre el estrato serda p, = + p. Inmediatamente despuér
de aplicar el incremento de carga, éste ge soborta integramente por el agua
intersticial, que adquirird por 1o tanto una presifn en exceso de la hidrost.
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Figura 30. Estato de suelo de extensidn infinita sometido a un pro
ceso de consolidacién unidimensional.

tica {a lo largo de todo el espesor H), iguail a p, como se muestra en la -
Fig. 30.b.

Al cabo de un tiempo t habrd escapado cierta cantidad de agua por la su-
perficie superior y, consecuentemente, parte del exceso de presifn hidrostdti
ca se habrd transferido a la estructura sélida del suelo { p). La distribu
cidn de la presidn entre la estructura del suelo y el agua intersticial (p =
Py Py u, respectivamente) queda representada por la turva t = t en la -

misma Fig. 30.b.
Es evidente que

Ap= Ap+u

y la ecuacidn anterior es vdlida en cualquier instante, t y a cualquier profun
didad, z. En un instante posterior, t + dt, la nueva distribucidn sw presio-
nes aparece también en la Fig. 30.b. En esta figura se puede ver que tanto -
la presién p, en la estructura del suelo, como 1a u, en el agua intersti -
cial, son funciones de la profundidad z, y el tiempo t. Puede escribirse

u=f~f)z, t)

Por lo tanto,

Ap= Ap-u= 4p-f(z, t)
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Esta ecuacidn expresa el progreso del fenémeno de la consolidacidén unidi
mensional, con flujo vertical.

k (1 + elazu =a_u
3 Yu 92° Ot

que se ha 1lamado ecuacibén diferencial del proceso de consolidacién unidimen-
sional con fiujo de agua s6lo vertical, pues. se planted y se dedujo bajo ta -
les hipdtesis.

En ella:

k, es el coeficiente de permeabilidad del suelo.

e, es la relacidn de vacios del suelo (antes de iniciarse el proceso de

consolidacidn). :
a,» es el coeficiente de compresibilidad del suelo.

de _ _de

a =
V' dp Ap

Este coeficiente expresa el cambio de la relacién de vacios para un in -
cremento dado de 1a presidn efectiva; es la pendiente de la curva de compresi
bilidad (Fig. 26). A partir del coeficiente a, se define:

a,
My * T+e

1amado coeficiente de varia¢ién volumétrica, que expresa la compresibilidad
del suelo, relaciondndola con el volumen inicial.
Finalmente, la expresion

k (1 +e) _ C

. aV Tw v

define el 1lamado coeficiente de consolidacidn del suelo.

Para 1legar a una solucién manejable, (que aparece al principio de la-
pigina) ha de resolverse para las condiciones iniciales y de frontera del -
problema particular de que se trate.



La solucidn que se menciona en lo que sigue considera que la presidn p
que produce 1a consolidacidn de un estrato de espesor H, es constante en todo

el espesor (1a solucidn es también aplicable a una reparticidn trlangular de_
la presién}. Dicha solucidn es:

n =oco
u =4p }E:
n=20

4 2n + 1) 2
<(2n+” 39,,[(“2)”5

= (2n + 1) 2 2¢, t'}
4

Donde:

u; es la presidn que tiene el agua por arriba de la hidrostdtica, en pun
to del estrato a la profundidad z y en el instante t del proceso de consolada ot
cidn. :
: es la profundidad del punto dentro del estrato en que se calcula u.
es el espesor del estrato que se consolida.
: es el instante del proceso de consolidacién en que se mide u.
: es el nimero base de los logaritmos neperianos.

Naturalmente la ecuacifn anterior no es manejable para 1a solucidn de un
problema prdctico. Para transformarla en una expresidn que si se pueda utili
zar en un cdlculo sencillo, es preciso definir 1os siguientes dos conceptos -
importantes.

a) Grado de consolidacidn de un estrato sometido a un proceso de consoli
dacidn, en un instante intermedio del proceso, t, es la relacidn entre la -

consolidacidn que ha tenido lugar en ese tiempo y la total que haya de produ-
cirse. Se representa por U.

- El gradb de consolidacién asf definido resulta ser

S
. ° udz
U (%) = 100 [ 1- —jaafzﬁ]

donde u estd dado por la expresidn anterior.

Metr TN
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b) Factor tiempo, T, es la magnitud adimensional:

ey
2

_ Con estas definiciones, substituyendo la expresign y utilizando las expre
siones anteriores se obtiene como resultado final: -
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Figura 31. Curvas tedricas de consolidacién. a) Trazado aritmético.
b) Trazado semilogarftmico.
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_ n=o0 .
- E 8
U (%) =100 1 - Zn ¥ 1) e,
n=20

2.yl
- (2n +412 77 T]

La expresion anterior establece la relacidn entre el grado de consolida-
cidn del estrato y el factor tiempo, y es la expresidn conclusiva de 1a Teo =
ria de la Consolidacidn Unidimensional de Terzaghi.

A partir de la expresidn anterior, dando valores a T ¥ calculando 1a co-
rrespondiente de U, resulta la reiacién anotada en la tabla I.1 y representa-
da en la Fig. 31.

La teoria de la consolidacién unidimensional, que desemboca en la rela -
ci6n expresada en la ecuacién (anterior), en la tabla I.1 o en la Fig. 31,
estd obtenida bajo las siguientes hipGtesis.

a2} E1 suelo se deforma en una sola direccidn, por ejemplo la vertical.

b) E1 flujo del agua ocurre s6lo en la direccifn vertical.

c) Es vdlida la ley de Darcy. .

d) ET suelo estd totalmente saturado.

e} E1 agua 'y las particulas minerales del suelo son 1ncomprensmbles, al
ser consideradas individualmente.

f) La variacidn en espesor del estrato es lo suficientemente pequena co-
mo que para un valor dado de 1a variable z pueda suponerse constantemente du-
rante todo el proceso de consolidacidn.

g) p es constante en el estrato.

h) E) coeficiente de consolidacién, C » s constante durante todo el pro
ceso de consolidacidn.

i) En el momento en que se hace una aplicacidn prdctica de 1a teorfa de-
la consolidacidn al cdlculo de un asentamiento, obteniendo los pardmetros de_
comportamiento del suelo (por ejemplo, el C,) de una prueba de compresi6n no
confinada efectuada en el laboratorio, se acepta gque estos pardmetros tienen
en el fenGémeno real los mismos valores que en la prueba lo equivale a aceptar
1a plena representatividad de la prueba y a despreciar todos los efectos de -
escala entre prueba y realidad.

E1 conjunto de las hipbtesis anteriores sefiala el campo de ap1icab1lidad
de 1a teorfa de Terzaghi, Ya se comentS que las hipbtesis (a) y (b) son razo
nables en estratos de gran extensifn y mucho menor espesor, pero naturalmente
no se puede hablar de flujo vertical lnicamente, si 1a masa de suelo en conso
1idacién bajo carga tiene dimensiones del mismo orden en las tres direcciones
del espacio. .

La hipStesis (c) probablemente se ajusta bastante a lo que sucede en los
suelos finos cohesivos.

Las hipftesis (d) y (e) seguramente no inducen errores muy graves en 1as
aplicaciones de la teoria a suelos muy finos (arcillosos) situados bajo el ni
vel fredtico (como suele ser el caso de los suelos transportados y depos1ta -



dos en zonas lacustres fluviales o marinas); sin embargo, hay dudas sobre lo_
que ‘puedan deformarse y romperse los cristales del suelo, bajo las altas pre—
siones que en realidad actdan entre sus puntos de contacto

TABLA I.1

Relacidn Tebrica U (%) - T

U (%) T
0 0.000
10 0.008
15 0.018
20 0.031
25 0.049
30 0.071
35 0.096
40 0.126
45 0.159
50 0.197
55 0.238
60 0.287
65 0.342
70 0.405
75 0.477
80 0.565
85 0.684
90 0.848
95 1.127
100

La importancia de las hipftesis s6lo puede juzgarse comparando las predic
ciones de la teoria que las contiene, con las observaciones reales; de hecho,
en este caso particular, los resultados de 1a Teoria de 1a Consolidacidn ha -
demostrado muchas veces su excelencia para producir el comportamiento de la -
mayoria de las arcillas, dentro de la aproximacién ingenieril.

Se vio que el factor tiempo se definfa como

T = k(1 + e) t
av Yh H

Esta ecuacidn puede escribirse:

t = av 'Th H2
e

*(T+er T 4
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De la expresidn anterior pueden deducirse algunos hechos de significa -
ciodn:

a) Si todos los demds factores permanecen constantes, el tiempo necésa -
rio para alcanzar un cierto grado de consolidacidn, correspondiente a un fac-
tor tiempo dado, varia en forma directamente proporcional al cuadrado del es-
pesor efectivo del estrato.

En realidad, este punto merece una disgresion. E1 espesor del estrato -
que gobierna la evolucidn de un proceso de consolidacién unidimensional con -
flujo de agua vertical, es la trayectoria fisica real que el agua tiene que -
recorrer para abandonar el estrato. -Si el estrato tiene una frontera impermea
ble, dicha trayectoria, 1lamada espesor efectivo, coincide con el espesor -
real del estrato (Fig.32.a). Si el estrato estd drenado por ambas caras, su-
perior e inferior, la mixima trayectoria del agua al drenarse es el semiespe-
sor real del estrato del suelo, o sea que el espesor efectivo es la mitad del
real {Fig.32.b).." En las formulas de la teorfa de consolidacién unidimensio -
nal la H que figura es siempre el espesor efectivo en lo referente al tiempo_
de consolidacibn. L
; Si dos estratos del nismo material tienen diferentes espesores efectivos
H1 y HZ’ los periodos t1 y t2 necesarios para que cada estrato alcance un -

cierto -grado de consolidacion, estan relacionados como sigue:

2
to-H
t ';?

b} Si todos los demds factores permanecen constantes, el tiempo t, nece-
sario para que un suelo alcance un cierto grado de consolidacidn es inversa -
mente proporcional al coeficiente de permeabilidad k. Por lo tanto, si dos -
estratos del mismo espesor efectivo tienen permeabilidades diferentes, k1 y -
ko, respectivamente, los tiempos necesarios para que cada estrato alcanse un_
cierto grado de consolidacidn, se relacionan: ‘ L

k

hok
t2

k1

c) Si todos los demds factores permanecen constantes, €] tiempo necesa -
rio para que un suelo alcance un cierto grado de consolidaci6n es directamen-
te proporcional al coeficiente de compresibilidad ay. Por lo tanto, si se -
consideran dos estratos del mismo espesor efectivo, pero de coeficientes de -
compresibilidad diferentes, ayy ¥ aV2 los tiempos, t1 y tz. necesarios para -

que cada estrato alcance el mismo grado de consolidacidn, estdn relacionados_
como sigue:
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3

a

los fines prdcticos. E1 método se ilustra en la Fig. "35.

Obtenida 1a curva de compresibilidad en ura prueba de consolidacidn, de-
terminese, en primer lugar, el punto de mdxima curvatura (T} en la zona de -
transicidn entre el tramo de recompresidn (H) y el virgen (I). Por T trdcese

‘una horizontal (h) y una tangente a la curva (t). Determinese la bisectriz -
(c) del dngulo formado por las rectas h.y t. Proldénguese el_tramo virgen ha-

cia arriba, hasta interceptar a la bisectriz. Ese punto de interseccign (C)

tiene como abscisa, aproximadamente, la carga de preconsol1dac1on (Pc) del
suelo. o

N1

Relacidn de vaclos

b : ol . ¢ 10" 10.0
T 1 - (Esc.log.) -
- ' Preslon Kg/em®

F]gura 35 Determinacidn de la carga de preconsoli
dacidn.

La aplicacidén prdctica mds importante del concepto carga de preconsolida
cidn rddica en el andii<i; de usentamietos; el conocimiento de tal carga pue-
de ser también de importancia en investigaciones geoldgicas.

Es un hecho afortunado el que el trazado semilogaritmico la pendiente del
tramo virgen de la curva de compresibilidad no se vea afectada de un modo muy
notable por las espensiones u otras deformaciones menores de 1a muestra. De_
ahi se sigue que si el suelo estd totalmente consolidado bajo una presién ac-
tual (Pl, usualmente el peso propio del material sobreyaciente), la consolida

cién adicional bajo un incremento de carga es un - p cualquiera puede calcu-
larse con la expresidn sencilla

AH=9%-°¢

Tves - . )
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Relocicn de vaclos

ap

R _'.'. T
Compresidn= ETT +100%

Figura 36. Esquema que muestra Ta disminucidn del
asentamiento a mayor P1 inicial.

en donde H es el espesor total del estrato de suelo.

Puede verse en la figura 36 que en.el trazado semilogarftmico es el mon_
to del asentamiento total bajo un incremento de presidn
mayor es la presidn efectiva-inicial (P1).

1.1 1 11118

) 10
Presidn,Kg/cm®

Figu;a 37. Influencia de 1a'carga de'precohsbl?dacién
en el cdlculo de asentamientos.

p es menor cuanto_
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res, representada por la estructura cuyo asentamiento se calcula. La ordenada

‘del valor P=p+ P proporcionard 1a e final que tedricamente alcanzard el -

suelo a Ta profu ndidad de que se trate. Puede as{ determ1narse un e = e—=
ey, ¥» por lo tanto, e/l + eq.

En 1a parte b de la figura 39 se muestra la gréfica e/l + eq —z, que
deberd trazarse una ves determinados sus puntos por el proced1m1ento anterior -
aplicado a las distintas profundidades.

Basta ver la férmula’ anterior para'notar que el §rea entre o y H bajo la -
grafica anterior, llamada curva de influencia de 105 asentamientos, proporciona

“directamente el valor de e H. '

En algunos casos especiales los asentamientos pueden calcularse con méto -
dos que son simplificacién del anterior. Por ejemplo, en el caso de un estrato
compresible, homogéneo, de pequefio espesor, en que el coeficiente My pueda con-
siderarse constante para el intervalo de’ pres1ones en que se trabaja, puede es-

cribirse: o o
o, p : u
H = e = . e = o .
AH = 51 T dz = fmv Ap tdz =m, fdp dz
. o o 0 | (]

La integral representa el drea de incremento de pres1ones entre las profun
didades 0 y H y puede calcularse grdficamente.

Si ademds T puede considerarse constante en el espesor tratado, la fér-
mula anterior se reduce simplemente a:

AH=r% -.AE-H

La ecuacidn anterior goza de una popularidad seguramente inmerecida, dadas
sus limitaciones, no siempre tenidas en cuenta por los que las usan.

E1 cdlculo de 1a evolucidn H con el tiempo, fundamental en muchos pro -
blemas de 1a ingenieria prdctica, requiere la determinaciOn previa del coeficien
te de consolidacidn del suelo (CV), que interviene en la ecuacidn:

. Esta ecuacidn puede aplicarse a la muestra de la prueba de consolidacibn, -
considerando los datos correspond1entes al 50% de consolidacidn de dicha muestra.
En efecto, Tgg = 0.197, segin se reduce de la curva de consolidacifn tedrica; -
t50 puede encontrarse una vez establecida la escala U (%) en la curva de consoli
dacidn (ver figura 33), y H es el espesor efectivo del espécimen usado en el mo-
mento en que alcanzd el 50% de consolidacidn bajo el incremento de carga; si, co
mo es usual, 1a muestra estd drenada por ambas caras, deberi usarse el semiespe-
sor del espécimen, calculado como un promedio de los semiespesores inicial y fi-
nal de la muestra-es este incremento de-carga:
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Figura 39. Métodos para la obtencién de la curva de in
fluencia de los asentamientos.

Entonces,

Notese, sin embargo, que para cada incremento de carga aplicado en la prue
ba de consolidacidn se puede usar 1a ecvacidn (anterior}. As{ pues, se tiene -
un valor de C_ para cada incremento de carga. Es asf posible dibujar una grd-
fica de C coftra la presidon media aplicada en ese incremento, obtenida como -
media aritmética de las presiones inicial y final. Para un estrazo real, suje-
to a una sobrecarga p, 5e tomarfa como Cv el valor medio de los correspondien
tes a la zona de la curva cubierta por ese p. L
Obtenido el Cv del suelo, la ecuacidn

f o _HE LT
"
v
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Ahora, H es el espesor efectivo del estrato de suelo, calculado segin las
condiciones de drenaje en la forma ya expuesta; C, es el coeficiente de conso-
lidacién, recien calculado, dentro del intervalo de presiones que representa—
la sobrecarga aplicada al estrato. AsY, dando valores a T, por ejemplo los -
que figuran en la tabla (I-1), pueden tenerse y tabularse los valores deltiem-
po en que el estrato alcanza los grados de consolidacion correspondientes a -
esos factores tiempo. Como el asentamiento va siendo proporcional al grado de
consolidacidn, pueden en definitiva tabularse los valores del asentamiento que
corresponden a distintos tiempos, segln evolucione el fendémeno de consolida -
cidn.

Esta G1tima tabla obtenida puede dibujarse en escala aritmética o en tra-
zo semilogaritmico, con el tiempo en escala logaritmica, como abscisa. Se tie
ne asi una curva de asentamiento previsto y su evolucién con el tiempo.

En muchos problemas practicos, principalmente en lo que toca a aquellos -
casos en que el suelo es descargado, como por ejemplo en una excavacibn, es de
interés poder determinar las expansiones que tienen lugar por 1a descarga efec
tuada. E1 problema es esencialmente parecido al del cdlculo de asentamientos_
y, hasta cierto punto, con las ideas antes expuestas se podrfia desarrollar un_
procedimiento similar para 1legar a 1a meta propuesta. Sin embargo, la expan-
si6n presenta algunas pecularidades dignas de sefialarse y es conveniente discu
tir, con base en idealizaciones, algunos conceptos que no son evidentes, pero_
que pueden servir de base para analizar con buen criterio un caso real.
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Figura 40. Distribucion de esfuerzos verticales bajo el fondo de una
excavacidn de extensién infinita.

Considérese, primeramente, un suelo de superficie horizontal, arcilloso -
y homogéneo, antes de ser descargado. Para facilitar la exposicifn se supone_
que el nivel fredtico coincide con la superficie del terreno. El estado de es
fuerzos neutrales, efectivos y totales serd el que se muestra con las l1ineas -
punteadas de la figura anterior. Supdngase ahora que se efectda una excava -
cidn instantdnea de profundidad h y de extensidon infinita. La presién total -
removida serd a’mh ¥, consecuentemente, el diagrama de presiones totales se -
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reducird en esa cantidad: como en el estado de esfuerzos efectivos en la masa_
del suelo no puede cambiar instantdneamente, el agua que satura al suelo toma-
rd la descarga, disminuyendo el diagrama de esfuerzos neutrales también en la

magnitud }(np . Como quiera que la presién original del agua a la profundidad

n era }{wh, la nueva presidn a esa profundidad, después de la excavacién instan
tanea, serd:

Y - Yo = Y%h

0 sea que aparece en el agua una tensi6n igual a la presién efectiva a la pro-
fundidad h, que en este caso es el peso especifico sumergido del suelo por di-
cha: profundidad.

Debe notarse que, por ser la excavacién de extensién infinita y por ser la
nueva Tey de presiones en el agua lineal Yy paralela a la original, esta nueva_
distribucion de presién es hidrostdtica Y. por 1o tanto, de equilibrio, por 10
que el agua no fluird en ninguna direccién; por ello, el anterior estado de. -
presiones neutrales, efectivas y totales se mantendrdn en el tiempo y corres -
prndera tanto al momento inicial de la excavacién, como a cualquier tiempo -

- Sunsecuente. Las presiones efectivas, que se mantienen en el suelo, no permi-
tird en este caso, ninguna expansifn.

\
£

Figura 41. Distribucién de esfuerzos verticales bajo el fondo de una -
excavacién de extensidn infinita, con un manto acuffero.

A

Al observar el diagrama de presiones en el agua después de la excavacidn_

se’nota que el nivel al cual la presién neutral es nula (nivel fredtica) corres
ponde a la profundidad. . -

z, = Y h
Yw



Este abatimiento del nivel freitico es, tedricamente, inmediato a la remo
cidén del material excavado. Asi basta con excavar el suelo a la profundidad h
(en extensidn infinita) para lograr que el nivel fredtico se abata al valor—-
h + z5, es decir 1a profundidad zo bajo el fondo de la excavacidn.

Supdngase ahora (Fig. 41} que en el subsuelo del caso anterior existe un
manto arencso acuifero, en el que se mantenga Ta presifn del agua. Si se rea-
liza una excavacion instantdnea y de extensifn infinita a la profundidad h, -
Tos disgramas de presiones inmediatamente después de efectuada la excavacifn -
seran idénticos a los del andlisis anterior, excepto en la zona del acuffero,-
en donde la presidn neutral no cambia, pero la presidén efectiva se verd dismi-
nuida en la magnitud lf,nh. Si d es l1a profundidad a que se localiza el acuf-
fero, la nueva presion efectiva en la frontera superior de éste, inmediatamen-
te después de efectuada ta excavacién (t = 0), serd:

- ' _
p = Ymd Ymh

E1 valor minimo a que puede 1legar la presidn efectiva en 1a arena es, -
evidente, cero. FEn este caso 1imite se tendrd la mixima profundidad (h) a que
puede 1levarse la excavacidn, sin que 1a presidn neutral en el acuifero (sub--
presién) levante el fondo, provocando una falla. Esta profundidad serd:

!
Y

crit = Ym

~ En la Fig. 41 se ha supuesto h heprrt y en este caso, a partir del instan
te de Ta excavacidn (t = 0) se inicia un proceso de expansifn tanto en el estra
to arcillosos sobre el acuifero, como en la masa de arcilla subyacente; este -
proceso es producido por el flujo del agua que entra en la arcilla procedente -
del acuifero. Este proceso de expansidn aumenta las presiones neutrales en -
los estratos arcillosos, disminuyendo, correspondientemente, las presiones efec
tivas. En la Fig. 41 se han dibujado isdcronas correspondientes a t = t, un -
instante intermedio del proceso; el final de las presiones en el estrato supe-
rior de arcilla dependerd de las condiciones de frontera en el fondo de la exca
vacidn; si se supane que toda el agua que aflora en el fondo de la- excavacion
se drena conforme brota, el estado final estard dado por las ljneas t = -
En el estrato inferior, por ser semiinfinito, el proceso de expansidn continua

rd indefinidamente, si bien a velocidad de creciente y el estado final de pre-

siones es el de las 1fneas t = , tal como se muestra en aquella zona en 1a -
misma Fig. 41. E1 proceso de expansidn analizado es sdio unidimensional y el_
flujo del agua es vertical. Por lo tanto, son aplicables, en principio, los - -
datos obtenidos del tramo de descarga de una prueba de consolidaci6n., En un =~
caso -como el analizado antes, el bufamiento del fondo de la excavacién en un -
tiempo t tiene dos componentes: el bufamiento ocurrido en el estrato de arci -
11a de espesor finito que sobreyace al acuifero y el que corresponde a la W
semiinfinita situada debajo. En primer lugar se discutird el proceso de exp._
sidn del estrato finito.
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Antes de efectuar la descarga, un elemento de suelo a la profundidad 2 es
td sometido a una presién efectiva p} = ¥ mZ ¥y pasard al final de la expansién,
a una presién p2, que puede determinarse como antes se discutié. Si a una mues
tra representativa del suelo a esa profundidad z se le hace una prueba de conso
lidacidn, 1legando a una carga mixima de p1 y descargindola después a partir -
de ese valor hasta P como minimo, en el tramo de descarga de la curva de com -
presibilidad asi obtenida podrd determinarse la variacidn e correspondiente_
al suelo en la descarga efectuada. Procediendo en_forma andloga para otras pro
fundidades se podrd dibujar la curva [lle/ (1 +eo)] -z, de influencia de los
bufamientos, Ta cual cubre un &rea que, a 1a escala correspondiente, mide el bu
famiento total del estrato finito. E! bufamiento en el tiempo t podrd determi-
narse estudiando la evolucidn de 1a expansidn con el tiempo en 1a misma forma_
en que previamente se estudidé la del asentamiento primario.

Los conceptos ay, m, y Cy de la Teorfa Un1d1mensiona1 de a. Consolidacién
tienen sus correspondientes conceptos andlogos a, para la descarga,
que pueden usarse en los mismos casos y en forma anéloga a Yg discutida.

En cuanto a la masa semiinfinita colocada bajo el acuifero, su bufamiento
total serd, tedricamente, infinito, por 1o que sélo tiene sentido préctico cal-

cular el bufamiento para un tiempo finito t. - .

- Notese que el punto clave para que la expansidn pueda tener lugar estd en_
el hecho de que el acuifero pueda mantenga su presién neutral; si por algin m&-
todo art1f1c1a], esta presifn de abate al va]oq}’h {(Fig. 41) el proceso de ex-
pansidn no podrda tener lugar. Esto se puede reaT1zar en la préctica por medio_
de pozos en que se bombee la cantidad adecuada de agua del acuffero; as? se lo-
grara convertir este caso en otro, analogo al primeramente tratado en esta sec-
cién, en que no existia ningdn acufifero.

Si en el caso ahora analizado el acuifero fuese un sistema h1dr§u11camente
cerrado, es decir, que careciese de una fuente de agua (por ejemplo, el caso de
una lente arenosa de extensidn finita), la presidn neutral en el estrato areno-
so bajaria instantdneamente al salir el agua y el proceso de expansidn no se ve
rificaria (en realidad por ser el agua incompresible tefricamente, bastard que_
salga cualquier cantidad de agua, por poca que sea, para aliviar la presién neu
tral en el estrato de arena); este caso se vuelve asf similar al primero trata-
do en esta seccidn, en el que se tenfa una masa de suelo arcilloso homogéneo.
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Figura 42, Esquema del f]bjo de agua hacia una exca
vacidn de extension finita.
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C Consolidacidn secundaria

La consolidacidn consta en realidad de dos fendmenos superpuestos y mezcla
dos. E1 primero es el que se ha descrito con algln detalle en pdginas anter1o
res de este apartado y consiste en la transmisién de la carga exterior, origi-
nalmente tomada por el agua de los poros, a la estructura s6lida del suelo: es
ta transmisidn va acompafada de una disminucién de volumen y de la correspon -
diente pérdida de agua intersticial que se drena a través de las fronteras per
meables del estrato. Esta es la consolidaci6n primaria. Pero es evidente que
el proceso de disminucién volumétrica, al ir acompafiado de un aumento de pre -
sign efectiva, exige 1a aparicion de otra fuente de deformacidn, debida ahora
a efectos discretos de reacomodo de particulas minerales, para adaptarse a la_
nueva estructura mids cerrada. Este proceso recibe el nombre de consolidacidn_
secundaria y no es tomado en cuenta para nada en la teoria de consolidacidén -
unidimensional de Terzaghi.

En las etapas iniciaies de la conso11dac1on primaria, casi toda la carga_
exterior es tomada por el agua intersticial y ha ocurrido poca deformacién vo-
Tumétrica en la estructura sdlida; es entonces natural que se noten poco los -
efectos de deformacion por reacomodo, consistentes quizd en pequefios desliza -
mientos relativos, giros y vuelcos de unas particulas respecto a otras; por -
ello la consolidacidn secundaria serd poco perceptible en las etapas tempranas
de Ta consolidacidn primaria.. Por el contrario, en las etapas finales del pro
ceso primario de consolidacidn, mucha de la presion exterior ha sido ya trans-
mitida a las particulas mlnerales ‘en forma de presidn efectiva y ha tenido ya_ (ﬁ)
1ugar gran parte de 1a deformacién volumétrica que ha de producirse; por esta "~
razn, serd mucho mds relevante 1a componente de deformacidn por reacomodo re-
lativo de las partic¢ulas minerales al adaptarse a. la nueva estructura mds ce -
rrada. La consolidacidn secundaria se hard mis y mis importante, relativamen-
te hablando, a medida que el proceso primario avance; de hecho, en las Gltimas
etapas del proceso primario 1a consolidacidn secundaria puede ser de capital -
importancia y también puede darse el caso de que el suelo continde sometido al
proceso secundario mucho tiempo despues de que el proceso primario haya termi-
nado, por lo menos para todo fin prdctico.

No existe hasta este momento una teorfa que permita calcular la deforma -
cidn que un suelo pueda sufrir por consolidacidon secundaria, en el sentido y -
con la confiabilidad con que la teoria de Terzaghi puede permitir la valuacién
del asentamiento primario. Se-han hecho muy importantes 1nvest1gac1ones de la
boratorio y a]gunos intentos para 11egar a un modelo matemdtico de comportamien
to. ‘

Existe ev1denc1a exper1menta1 que perm1te concluir que el proceso de conso
1idacién secundaria queda representado por una recta en una grdfica de deforma
cién de una muestra en el consoiidémetro, contratiempo de prueba, en escala lo
garitmica {curva de consolidacién). Este hecho explica la diferencia de forma
entre la curva de consolidacidn tebrica (Fig. 31) y la obtenida tfpicamente en
el laboratorio (Fig. 25), que adopta la forma recta en las etapas finales del_
proceso primario, cuando 1a consolidacion secundaria se hace predominante.

La consolidacidn secundaria es mis importante dondequiera que la primaria
sea mds. corta, tal como sucede en los especimenes de laboratorio, en los sue -
los orgén1cos, en los estratos delgados o.en estratos con gran abundancia de -
lentes de arena que proporcionen drenaje. Muy especialmente, Ia consol1dac1on
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secundaria es importante en depdsitos de turba, en que la consolidacién prima-
ria puede ocurrir en forma casi simultdnea con la aplicacidn de la carga. Por
lo tanto, en el caso de un terraplén construido sobre un depdsito de turba, en
el que el interese conocer el progreso del asentamiento ocurrido una vez term1
nada la estructura, se necesitard prestar atencidn especial a la consolidacién
secundaria, pues a ella se deberd la casi totalidad del asentam1ento que se -
produzca a lo 12rgo del tiempo.

I-13 INTRODUCCION AL PROBLEMA DE LA.RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE LOS
SUELOS.

A Generalidades y teoria de falla.

En Mecdnica de Suelos, la resistencia al esfuerzo cortante constituye la_
caracteristica fundamental a la que se liga la capacidad de los suelos para -
adaptarse a las cargas que actlen sobre ellos, sin fallar.

Esto es debido a varias razones. En primer lugar, la resistencia de los_
suelos a ciertos tipos de esfuerzos diferentes del cortante, como los de ten -
sidn, por ejemplo, es tan baja que generalmente no tiene gran importancia para
el ingeniero. Por 1o comin las estructuras en que el ingeniero hace intervenir
al suelo son de tal naturaleza que en ellas el esfuerzo cortante es el esfuer-
z0 actuante bdsico y de la resistencia a é1 depende primordialmente el que la
estructura no falle. Naturalmente que en estas estructuras ocurre con frecuen
cia que esos otros esfuerzos diferentes del cortante intervienen a veces mis -
de 1o que el ingeniero desearia; por ejemplo, los esfuerzos de tensidn, por men
cionar el mismo esfuerzo ya citado, juegan a veces papel no despreciable en el
agrietamiento de obras de tierra ym de hecho, hoy se siente en ocasiones que -
se ha ido demasiado lejos en el olvido de la tensidn como un esfuerzo digno de
ser investigado en relacidn con los suelos. Pero el hecho esencial permanece:
el ingeniero hace trabajar al suelo sobre todo al esfuerzo cortante, por 1o que
es 10gico que sea 1a resistencia a este esfuerzo la que interese también de -
preferencia.

En segundo Tugar, ocurre que la resistencia de 1os suelos a otros tiposde
esfuerzos, como los de compresidén {pura, naturaimente), es tan alta, que tampo
co la resistencia es de interés practico, pues 1os suelos sometidos a compre -
sién en cualquier caso real, fallarfan por esfuerzo cortante antes de agotar -
su resistencia a la compresidn propiamente dicha.

En tercer lugar, es posible que el interés casi excliusivo de los ingenie-
ros de suelos por la resistencia al esfuerzo cortante esté muy fomentado por - -
el hecho de que la Teoria de Falla mds universalmente usada en la Mecdnica de_
Suelos sea una teorfa de esfuerzo cortante. Para comprender esta afirmacidn -
es preciso definir lo que se entiende por una Teoria de Falla y todavia, yendo
mds al origen de los conceptos, reflexionar sobre 10 que ha de entenderse por_
falla, una de las palabras de uso mds comin por los ingenieros, pero en rigor_
de las de mds confuso significado.

En términos generales, no existe ain una definicidn universalmente acepta
da del concepto de falla; puede esta palabra significar el principio del com -
portamiento ineldstico de un material o el momento de la ruptura del mismo, - :.
por sélo citar dos interpretaciones muy comunes. Muchas veces el concepto fa-
1a estd incluso ligado a factores econfmicos y aun estéticos o de preferencia
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personal, a un grado tal que es comin que varie readicalmente de unos especia-
listas a otros, de unos campos de la ingenierfa a otros o de un pafs a su veci
no, de acuerdo con sus respectivos recursos 0 nivel de riqueza; piénsese, por
eJemp1o en tratar de definir 1o que haya de entenderse por falla de un pavi -
mento.

Es cierto que, a despecho de estas complejidades, no suele ser muy dify -
c¢il en cada caso particular y dentro de las condiciones socioecondmicas del -
mismo, que un grupo de especialistas involucrades 1legue a una definicidn razo
nable de falla para ese caso, y es cierto también que esto es particularmente
posible cuando se trata de definir el comportamiento de un material en una -
prueba concreta de laboratorio o en una estructura concreta que haya de erigir
se. Por ello no es utdpico pensar que en un caso dado pueda existir entre los
especialistas responsables un criterio un1f1cad0 sobre 10 que ha de entenderse
por falla en ese caso.

Pero ain en tan favorables circunstancias surgird la pregunta de si el -
conjunto de normas de proyecto o proteccidn adoptadas garantiza el que una -
cierta estructura no fallard. Y esta pregunta lleva a la necesidad de respon-
der a otra: écudl 'es la causa de 1a falla de un material?, pues es claro gque -
si no se define por que fallan los materiales, no podrd decirse si un material
concreto fallara o no, en una situacion determinada.

La respuesta a esta fundamental pregunta es:una teoria de falla.

En la Mecdnica de Suelos actual, la teoria de falla mds utilizada es To -
que podria considerarse una comb1nac16n de dos teorfas c¢ldsicas algo diferen -
tes. La primera, establecida en 1773 por Coulomb, dice que un material falla
cuando el esfuerzo cortante actuante en un e]emento plano a través de un suelo
alcanza el valor

rf=c+¢"tan¢

donde

£ esfuerzo cortante actuante, final o de falla.

¢ = cohesidn del suelo supuesta constante por Coulomb. Resulta ser la -
resistencia del suelo bajo presién normal exterior nula.

= esfuerzo normal actuante en el plano de falla.

¢ = dngulo de friccion interna del suelo, también supuesto constante por_
Coulomb.

La otra teoria de falla es debida a Mohr y establece gque, en general, la_
falla por deslizamiento ocurrird a lo largo de la superficie particular en la_
que la relacidn del esfuerzo tangencial o cortante al normal (oblicuidad) al -
" cance un cierto valor miximo. Dicho valor mdximo fue postulado por Mohr como_
una funcidn tanto del acomodo y forma de las partfculas del suelo, como del—--
coeficiente de friccidn entre ellas. Matéemdticamente la condicibn de falla -
puede establecerse

£ = d'tgn ¢:
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Originalmente Mohr establecio su teoria pensando sobre todo en suelos gra
nulares, en tanto que Coulomb propuso la ecuacién citada con antelacib6n a la -
pasada como criterio de falla para suelos cohesivos que comprenden a los sue-~
los granulares como un caso particular, en e) que la resistencia al esfuerzo -
cortante es cero para un esfuerzo normal actuante nulo; esto equivale a parti-
cularizar la ecuacién que nos ocupa del caso ¢ = 0. En rigor la diferencia -
esencial entre la teoria de Mohr y la de Coulomb estriba en que para el prime-
ro el valor de ¢ no debe ser necesariamente constante. En tanto que en una re
presentacion con esfuerzos normales en el eje de abscisas y tangenciales en e]
eje de ordenadas, la ecuacidn en mencidn quedard representada por una linea -
recta, la ecuacion anterior quedard representada por una linea curva, que sélo
como caso particular podrd ser recta. . )

La MeCanica de Suelos actual suele utilizar como criterio de falla lo que
se acostumbra 1lamar criterio de Nohr-Coulomb, en el cual se emplea la ecua -
cidn a 1a cual nos referimos en el pdrrafo anterior como represntacién matemd-
tica, pero abandonando la idea original de Coulomb de que c y ¢ sean constan -
tes del suelo, y considerdndolas variables en el sentido que se verd posterior
mente. Se advierte pues que l1a teoria de falla mds usada ain en la actual Me-

cdnica de Suelos atribuye la falla de éstos al esfuerzo cortante actuante; re- -

sulta entonces 16gico que, en tal marco de ideas, la resistencia al esfuerzo - .
cortante de los suelos resulte el pardmetro fundamental a definir en conexidn_
con 1os problemas de resistencia y falla.

La teorfa de falla de Mohr-Coulomb permite, en general, 1legar a resulta--.-
dos bastante satisfactorios en las aplicaciones de la Mecdnica de Suelos a los -
problemas prdcticos, pero indudabiemente no es una teoria perfecta en el senti
do de que no permite predecir todas Tas fallas observadas ni explica toda la -
evidencia experimental disponible. Quizd la explicacidén de estas deficiencias
estribe en que esta teoria posee una deficiencia bdsica, si se acepta que la -
falla de un material se produce como consecuencia del estado de esfuerzos que_
actle en su interior. En efecto, es sabido que dicho estado de esfuerzos pue-
de describirse a final de cuentas por tres pardmetros independientes, por ejem
plo los tres esfuerzos principales 01y 02 Y 03 en general, un estado de
esfuerzos no puede describirse por compieto con~mengs de tres parametros inde-
pendientes. Pues bien, la teoria de Mohr-Coulomb relaciona la falla con el es
fuerzo cortante actuante, el cual se realciona con la diferencia de los esfuer
z0s principales maximo y minimo Te T f ( oy~ 03). pero no toma en cuen-

ta el esfuerzo principal intermedio 9¢ De esta manera la teorfa de falla -

no puede aspirar a cubrir en forma completa todos los casos de falla reales, -
por no tomar en cuenta en su totalidad las causas de la falla.
La experimentaci6én actual parece indicar que el valor del esfuerzo 0'2 -

en la falla influye en cierta medida en los pardmetros de resistencia cy ¢ -
que puedan obtenerse en el laboratorio, si bien probablemente esta influencia_
es moderada. También se acepta que Ta falla de los materiales reales estf in-
fluida por cémo varie @ p @ lo largo del proceso de carga que conduce a la fa

11la. Se considera fuera del alcance de este itibro una dfscus1éq m§s a fondo -
de estos temas, la cual puede encontrarse en obras mds especializadas.



- 80 - '

\ B

—

NP

Figura 44. Concepto mecdnico de la friccidn.

B Naturaleza de la resistencia al esfuerzo cortante en suelos granulares y
cohesivos.

Conviene ahora analizar someramente los factores de que depende la resis-
tencia al esfuerzo cortante de Jos suelos friccionantes y de los cohesivos.

En general se acepta que la resistencia al esfuerzo cortante de los sue -
los se debe, por 1o menos en parte, a la friccion que se desarrolia entre sus_
granos, cuando hay tendencia al deslizamiento relativo a unos respecto a otros
Se utiliza el concepto de friccién en el sentido familiar en macdnica (Fig.44).

La fuerza necesaria para iniciar el deslizamiento del cuerpo de 1a figura
es: F = MP, donde M recibe el nombre de coeficiente de friccién entre las su
perficies en contacto.

Andlogamente, entre las part1cu1as del suelo se desarrollan resistencias
friccionantes, de manera que si se considera una superficie potencial de des]1
zamiento y & es la presién normal que actla en dicha superficie, el esfuerzo
cortante necesariio para producir el deslizamiento, 3+ dede relacionarse con
g Dpor una expresidn del tipo

s = Tp= 6’ tan ¢

Resuita obvio que la resistencia friccionante (s) debe estar regida por -
‘el esfuerzo normal efectivo. En la expresidn anterior tan 4 juega el papel del
coeficiente de friccidn y sirve a la vez, para definir el denominado &nguio de
friccién interna del suelo.

La expres1on anterior fue primeramente propuesta por Coulomb en un senti-
do un tanto mas estricto que el que es posible otorgarle hoy, pues para Coulomb
¢ era una constante absoluta propia del suelo de que se tratara, en tanto que_
en épocas posteriores fue preciso considerar ciertas posibilidades de varia -
cion en el dngulo de friccidn interna. Andlogamente, como ya se dijo, CouTomb
establecié histdricamente el concepto de cohesidn, al observar que algunos ma-
teriales (las arcillas) presentaban resistencia baJo presidn exterior nuia. -
De esta manera postulé como ley de resistencia posible para tales materiales -



la expresidn

en que ¢ es la cohesidn del suelo (que por cierto Coulomb también considerf -
constante, en tanto que hoy se trata como variable). Estos mater1ales fueron_
11amados "puramente cohesivos" y en ellos se sonsideraba ¢ =

Al considerar el caso mas general, Coulomb atribuyé la res1steenc1a de -
los suelos a ambas causas, segin una expresidn que resume a las dos anterio -
res, para un suelo que tenga '"cohesidn y friccién".

s = Tomc+ Ttan @

Actualmente se considera que la fricc1on es la fuente fundamenta1 de resis
tencia en los suelos granulares, si bien no la dnica, como ya se dijo (seccién
I-11). Segiin esto, la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos granula-
res depende fundamentaImente de 1a presifn normal entre sus granos y del valor
del dngulo de friccidn interna ¢. Este, a su vez, depende de la compacidad -
del material y de la forma de los granos, que desarrollardn mayor friccidn --
cuanto mas vivas menos redondeadas sean sus aristas.

Si los suelos granulares tuvieran un comportamiento puramente friccionan-
te, tal como fue postulado por Coulomb, una representacién: de su ley de resis-
tencia en unos ejes - (tal como se obtiene de una prueba tr1ax1a1, segln
se vera) seria una linea recta pasando por el origen, y el &ngulo ¢ serfa cons
tante, como precisamente establecié Coulomb. Sin embargo, esto no sucede y lo
normal es que la representacidn - de la ley de resistencia muestre upna -
1inea curva (si bien generalmente no muy alejada de la recta); esto es debido_
al efecto sobre la resistencia del reacomodo de Tos granos del suelo, que han_
de deformarse y rodar unos sobre otros para que la falla llegue a producirse -
(seccidn 1-11). E1 efecto de acomodo disminuye cuando aumenta el esfuerzo de
confinamiento, puesto que las particulas se analizan en sus puntos de contacto
y salientes, por aplastamieto y ruptura; esto hace que la muestra de suelo gra

-

nular se compacte, pero ain as? fallard mis ficilmente, por efecto de acomodo. .

Por ello, en una representacion - , segin va siendo mayor, se va te-
niendo menor ¢, y la ley de resistencia se va haciendo mds horizontal.

La curvatura parece ser mis marcada cuando mayor sea el tamafio de las par
ticulas. Este hecho parece estar relacionadc con la ruptura de granos, espe -
cialmente al considerar que algunas arenas de tamafio relativamente pequefio, pe
ro de grano débil y quebradizo (por ejemplo arenas conchiferas) también mues -

tran envolventes de resistencia muy curvas. La curvatura también parece ser -.

mayor en deformacidn plana que en compresion triaxial.

En resumen, los suelos granulares se consideran materiales friccionantes,
pero con desviaciones del comportamiento puramente friccional por efectos de -
acomodo entre sus granos. Esto se traduce en resistencia a la distorsidn de -
Jos granos, a la ruptura en sus contactos y al rodamiento y deslizamiento de

-

L
1
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unos sobre otros. Si el esfuerzo cortante es 1o suficientemente alto, el efec
to estadistico de superacidn de la friccidn, mds los efectos del acomodo, es -
un movimiento continuo o distorsion de 1a masa, que es la falla por esfuerzo -
cortante. £l fendmeno no es bdsicamente afectado por el agua contenida en los
vacTos del suelo granular. En rigor, el concepto de anguio de friccibn inter-
na involucra tanto al coeficiente de friccidn grano-grano, como a todos los -
efectos de acomodo. Es notable lo poco que influye el coeficiente de friccidn
grano-grano, que es bastante variable en la naturaleza, en el angu]o de fric -
cidn interna, hecho explicable si se piensa que las particulas siempre se mue-
ven de 1a manera que les resulta mis facil. Si el coeficiente de friccién es_
bajo, se deslizan, y si es alto, ruedan.

Los mecanismos de la resistencia al esfuerzo cortante son algo diferentes
en los suelos finos de forma laminar, a 1o que, por costumbre, se denominan -
suelos cohesivos. Se analizard primeramente el caso de suelos cohesivos satu-
rados, por ser quizd el mds sencillo y mejor estudiado.

Como los suelos granulares, los cohesivos son acumulaciones discretas de_
particulas que deben deslizarse unas sobre otras o rodar para que 1legue a pro
ducirse una falla por esfuerzo cortante. Sin embargo, hay ahora algunas dife-

rencias de significacidn, Primero, cuando se aplica la carga exterior a una -
arcilla saturada, se acepta que es tomada primero por el agua, en forma de pre
sion neutral, u. Esto es una consecuencia de la compresibilidad que ahora tie
ne 1a estructura s6lida del suelo, en comparacidén con el agua. Segundo, la -
permeabilidad del suelo es ahora tan baja, que la presidn neutral producida ne
cesita tiempo para disiparse, en el supuesto de que existan las apropiadas cc
diciones de drenaje para hacer posible tal disipacidon. Tercero, existen ahor.
fuerzas muy significativas entre las particulas del suelo, debido a efectos -
eléctricos de atraccidn y repulsion.

Hay evidencia abundante en el sentido de que el mecanismo de la resisten-
cia de los suelos finos cohesivos es fundamentalmente también un efecto de -
friccidn, pero ahora los simples hechos de la friccifn mecdnica pueden estar -
disfrazados por muchos efectos secundarios, que complican extreordinariamente_
el cuadro general. Por ejemplo, con seguridad las l1dminas de arcilla, aunque_
estén muy proximas en casi teda su drea, no estdn en ningln punto en contacto_
real; se cree que 1os contaminantes que pueda haber entre las superficies en -
frentadas, incluyendo el agua adsorbida, no son removidos por presiones norma-
les que tiendan a juntar las superficies que sean menores de 5,000 kg/cm2 0 =~
atn mas; asi, es 16gico pensar que esos contaminantes participardn en la trans
mision de los esfuerzos normales y cortantes. Quizd el efecto friccionante -
cristal sea mds similar al caso de los suelos friccionantes, en el caso de con
tacto borde-cara plana entre dos laminas, el cual, por cierto, se considera de
be ocurrir muy frecuentemente.

Es un hecho experimental universalmente aceptado que el agua intersticial
influye en la resistencia al esfuerzo cortante de las arcillas, de manera que_
ésta disminuye si aquélla aumenta. Una explicacidn posible estriba en que, -
en una arcilla muy seca, los iones de superficie de sus cristales no estdn com
pletamente hidratados, lo que permite acomodos mds prdéximos y fuertes nexos en
tre los cristales; cuando 1lega el agua, los iones se hidratan y 105 nexos en-
tre Tos cristales se debilitan substancialmente.

Pasando a un punto de vista ingenieril, los factores que influyen princi-
palmente en la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos "cohesivos" sa’
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rados y cuya influencia debe sopesarse cuidadosamente en cada caso particular,
son los siguientes: historia previa de consolidaci6n del suelo, condiciones de
drenaje del mismo, velocidad de aplicacidn de las cargas a que se le someta’y_
sensibilidad de su estructura

‘av
X%

Pladea portu
F | Yoo, A
. -—':.."‘r"///, (|.lo’, oy —
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Figura 45. Esquema para ilustrar la influencia de
diversos factores sobre la resistencia
al esfuerzo cortante de un suelo "cohe
sivo".

~
“

‘Para visualizar en forma sencilla el mecanismo a través del cual cada uno
de los factores ejerce su influencia, se considera a continuacidn el caso de -
una arcilla totalmente saturada, a la que se somete a una prueba directa de re
sistencia al esfuerzo cortante.

Supfngase que la muestra ha sido previamente consolidada bajo una presién
normal @ 1° proporciondda por una carga P, cualquiera. Supfngase también que

la muestra _nunca soportd a través de su historia geo]og1ca un esfuerzo mayor --
que dicho '@ 15 €n otras palabras, la muestra estd normalmente consolidada. -

En estas condiciones, debe tenerse en el agua u = 0.
Si ahora se increfmenta rdpidamente la presién normal en un valor 15“}.-

aplicando un incremento de carga & P, actuard sobre la muestra una presifn to
tal g~ 5 = G‘l + Au'l. Este incremento de carga puede producir muy diversos

efectos sobre la resistencia al esfuerzo cortante de 1a muestra, dependiendo -
del tiempo que se deje actuar antes de aplicar la fuerza F que Ta hard fallar,
del drenaje de la muestra y de la velocidad con que F sea aplicada. En efecto,

supdngase que la muestra tiene muy buen drenaje, estando expedita la salida - -

de agua de las piedras pordsas hacia el exterior; en el primer instante lNTl‘

serdtomado por el agua de 1a muestra, pero si trnascurre el tiempo suficiente_

se producird la consolidacidn de la arc1lla bajo la nueva condici6n de esfuer-
Z0S ¥ 1153 1legard a ser también esfuerzo efectivo. Si ahora la muestra se -
Tleva a la” falla, aplicando F en incrementos pequefios y permitiendo que entre
cada uno transcurra el tiempo suficiente para que se disipe cualquier presién_

neutral que se origine en 1a zona vecina a la superficie de falla, la res1sten
cia de la arcilla quedard dada por la expresidn

s = (.;ri + ‘“T) tan”¢_= o tan ¢

RS
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Pues, en todo momento, 7Y 110' son efectivas y no existen presiones-

neutrales en el agua. -

Por otra parte, si F se ap11case rdpidamente, en las zonas vecinas a 1a -
superificie de falla aparecerfan presiones neutrales causadas por la tendencia
al cambio de volumen bajo la deformacidn tangencial. En arcillas normalmente
consolidadas esta tendencia es Siempre hacia una disminucién, por lo que los -
esfuerzos que aparecen en el agua son presiones que disminuyen los esfuerzos -
efectivos. Si u representa a éstas presiones neutrales en el momento de la fa
11a, la resistencia de 1a arcilla quedard dada por:

§ = (a'1+ Aa'l— u} tan¢=(a-2-u) tan ¢

La resistencia al esfuerzo cortante ha variado simplemente porque camb1o _
la velocidad de aplicacidn de F.

E1 valor de u depende grandemente de 1a sensibilidad de la estructura del
suelo; bajo la deformacidn que esta teniendo lugar en la prueba, una estructu-
ra sensible se degrada, tendiendo a disminuir mds su volumen, por 1o que u Se_
hace mayor que en el caso de una arcilla muy poco sensible a la deformacion.

Si, por el contrario, la prueba se efectla estnado impedida la salida de’
agua de las piedras porosas hacia el exterior, el esfuerzo ¢j¢r1 nunca podra -

Tlegar a ser efectivo, pues la arcilla no puede materialmente consolidarse; -
por lo tanto, el esfuerzo 40 no deJara de ser neutral (4o 1 =up). Al -
aplicar F tampoco se d1s1paraﬁ las presiones neutrales que pueéa generar la

deformacién tangencial y ello aunque F se aplique Tentamente (se supone que la
salida del agua estd idealmente impedida, cosa muy dificil, por no decir impo-
sible de lograr en un aparato de corte directo). Suponirnfo wue la presidén -
neutral originada por la deofrmacidn tangencial sea también u (en realidad es_
un poco menor), la resistencia al esfuerzo cortante de la arcilla serd ahora,-

tediendo presente que Aa-l = uge

S=(0'1-+ Ad‘l—ul‘"u) ta"¢=(0'1—u) tan¢

de nuevo diferente a las dos anteriores, nada mds que a causa de un cambio en_
la condicidon de drenaje de Ta muestra.
Esta misma resistencia se podria haber obtenido si A&:rl y F fuesen apli-

cadas rdpidamente, una tras otra, aun con drenaje libre, pues en tal caso no =
se darfa tiempo a que se disipase ninguna presidn neutral en los poros del sue
lo.

Tpdos los razonamientos anteriores pueden considerarse aplicables a un -
suelo normalmente consolidado en la naturaleza; si el suelo es preccnsolidado
pueden desarrollarse razonamientos anilogos. En efecto, considérese la misma
muestra anterior, pero fuertemente consolidada por una presién oy de gran -

magnitud. Si ahora se descarga rdpidamente la muestra, quitando la fuerza P -
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que producia la 7> la arcilla tenderd a expanderse; como la muestra no pue-

de tomar instantdneamente el agua necesaria para ello, aun en el supuesto de -
gque existiese en el exterior disponible, el agua inetrsticial quedard sometida
a un estado de tensidén tal que proporcione a las particulas minerales una pre-
sion suficiente para matener el mismo volumen; obviamente, esta presidn debe -
ser la misma gque actuaba antes sobre la arcilla desde el exterior, es decir:

Si inmediatamente después de retirar la carga P, la muestra se 1leva a la
falla, aplicando F rdapidamente, 1a deformacion tangencial en el plano de falla
ocasionard, segln se dijo, una perturbacién de la estructura sdélida y la pre -
sion del agqua intersticial, u, consecuencia de ello, disminuye la tensidn Uy =

existenté, de acuerdo con lo dicho en el pdrrafo anterior. En este caso la re
sistencia al esfuerzo cortante podrd escribirse, teniendo en cuenta que.la pre
sion total es nula, por haber retirado P y que Uy = = crl como:

s = (0 —u, = u) tan ¢ = ( 0'1 —u) tan ¢

Esta es la resistancia que se interpreta histdricamente como "cohesidon" -
de las arcillas, por ocurrir a esfuerzo exterior nulo y que, segin se ve, en -
realidad es también friccidn consecuencia de 1a preconsolidacidn (historia pre
via de consolidacién) adquirida por la arcilla a causa de la accidn deﬂrl. -

Si no existe ninguna fuente de agua exterior de donce absorber, no importa el _
tiempo que se deje transcurrir desde la remocidn de la carga P hasta la falla_
de la muestra por aplicacién rdpida de F. La resistencia permanecerda la misma.
Debe observarse que si las facidades de drenaje son nulas; es decir, si no -
existira posibilidad para la muestra de ganar o perder agua, cualquiera que -
sea el decresmento o incremento de presifn exterior, toda esa presién adicional
la tomard el aqua, y al aplicar la fuerza F rdpidamente, el material tendrfa -
exactamente la misma resistencia debida a la preconsolidacidn bajo 0'1; es de

cir, €1 material se comportaria como puramente cohesivo. Por otra parte, si --

el suelo tiene facilidad para absorber agua y se deja trnascurrir el tiempo pa .

ra que esto suceda, después de haber removido P, la muestra se expanderd y gra
dualmente ird disipdndose la tensidn en el agua y por lo tanto el esfuerzo - -
efectivo, hasta que, finalmente, el esfuerzo efectivo serd prdacticamente nulo_
¥, por ende, la resistencia del material se habrd reducido précticamente a ce-
ro.

Claro es que todos 1os razonamientos anteriores pueden aplicarse a estra-
tos de arcilla depositados en 1a naturaleza, cuya resistencia aumwntard o dis-
minuird conforme se disipen con el tiempo las compresiones o tensiones origina
das en el agua por las cargas.
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De 1o anterior se desprende ja idea de que es en definitiva la friccidn -
el Ginico concepto de que hay que hechar mano, en Gltima instancia, para apli -
car la resistencia al esfuerzo cortante de todo tipo de suelos. Sin embargo,-
peca quizd de simplista, pues en el caso de particulas de arcilla de forma la-
minar, en los contactos arista contra cara plana quizd se desarrollen nexos de
unidn suficientemente fuertes como para que haya de hablarse de una "verdadera
cohesiGn". Empero, se considera que estos andlisis quedan fuera del objetivo
de este trabajo y que la friccidon puede proporcionar un mecanismo de resisten-
cia suficientemente claro para las aplicaciones de la Mecdnica de Suelos a las
vias terrestres, a condicidn de tomar cuidadosamente en cuenta las considera -
ciones que se han comentado en los anteriores parrafos.

Para terminar estas ideas sobre los mecanismos de resistencia al esfuerzo
cortante de los suelos es preciso establecer el concepto de resistencia resi -
dual, que ocupa un lugar importante en los problemas de estabilidad de suelos
ligados a las vias terrestres. Si se observa la Fig. I-17.a se verd que en -
los materiales de falla frdgil la curva esfuerzo-deformaci6n 1lega a una condi
cidon en que el suelo presenta grandes deformacjones para esfuerzo prdcticamen-
te constante; este efecto, en mayor o menor medida, se observa en todos los -
suelos {arenas o arcillas) que presentan una resistencia midxima, siendo mis -
acusado en -tanto 1a arcilla esté mds preconsolidada o la arena mds compacta, a
pesar de ser perceptible en arcillas normalmente consolidadas y en arenas rela
tivamente sueltas. Esta resistencia, denominada G1tima o residual, fue estu -
diada para arcillas por Skempton. En el caso de las arenas esta resistencia -
ocurre con una relacidon de vacios independiente de la inicial, que se tenia an
tes del proceso de deformacidn por cortante, y la deformacién t1ene 1ugar a vo
lumen constante. La influencia del acomodo de las particulas es minima, aun -
que hay evidencia de que aun juega un cierto papel, a pesar de las grandes de-
formaciones que han tenido lugar. En las arcillas, 1a resistencia residual es
independiente de la historia previa de esfuerzos, como lo demuestra el hecho -
de que tiene igual valor para suelos naturales y remoldeados. La cafda de re-
sistencia tras 1a mdxima, se debe tanto a una ruptura progresiva de los nexos
entre las particulas, como a su reorientacién en arreglos en que las particu -
las se disponen con sus caras paralelas.

Los mecanismos de la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos cohe-

sivos parcialmente saturados (tan importantes para el ingeniero.de las vias te

rrestres por el amplio uso que hace de los suelos compactados, que generalmen-
te caen dentro de la anterior condicidn), envuelven 1os mismos conceptos que -

los de los suelos saturados. Sin embargo, al haber aire y agua en los vacios_

del suelo, los mecanismos de generacién de las presiones neutrales son mucho -
mds complicados e involucran fendmenos de tensidn capilar y presifn de gases,-
gue a su vez dependen del grado de saturacidn y del tamafio de Tos vacios. Al
nivel del conocomiento actual es prdcticamente imposible determinar los esfuer
zos efectivos que realmente actdan entre los granos del suelo.

C Pruebas para la determinacion de la resistencia al esfuerzo cortante de
los suelos.

En la seccidn I-10 de este capitulo ya se presentaron someramente 1as -
principales pruebas de laboratorio hoy utilizadas para medir la resistencia al

esfuerzo cortante de 105 suelos. Se trata ahora de extender 1igeramente este_



tema, complementdiidolo con una descripcidn general de los aparatos que se em -
plean, pues no se cree posible 1legar a una comprensidn justa de las conclusto
nes que se establecerdn en los dos parrafos siguientes sin cumplir tal prerre-
quisito. . - . —_———.

Moreo suparior mdvil
K

Figura I-46. Esquema del aparato de resistencia
al esfuerzo cortante directo. -

E1 aparato fr corte directo responde a la jdea mds intuitiva para medir -
la resistencia de los suelos. En la Fig. I-46 aparece un esquema del disposi-
‘tivo.

E1 aparato consta de dos marcos, uno fijo y otro mdvil, que contienen a -
la muestra de suelo. ‘ o :

Dos piedras porosas, una superior y otra inferior, proporcionan drenaje -
libre a muestras saturadas, cuando se desee, y se substituyen simplemente por_
placas de confinamiento, al probar muestras secas.

La parte mdvil tiene un aditamento al cual es posible aplicar una fuerza_
rasante, que provoca la falla del espécimen a 1o largo de un plano que, por la
construccidn del aparato, resulta bien definido. Sobre la carga superior del
conjunto se aplican cargas que proporcionan una presidn normal en el plano de
falla, » graduable a voluntad. La deformacidn se mide con extensémetro, -
tanto en direccién horizontal como vertical.

De acuerdo a como se fijen las condiciones de drenaje de 1a muestra, se -
tienen tres tipos de pruebas:

- Sin drenaje, en que no se permite el drenaje de la muestra ni en la eta
pa de aplicacidn del esfuerzo normal, ni en la aplicacidn del esfuerzo_
cortante.

- Con consolidacidn sin drenaje, en 1a que se permite a la muestra conso-
lidarse durante l1a etapa de aplicacidn del esfuerzo normal vertical, -
hasta disipar toda presidn intersticial, pero no se permite drenaje adi .
cional durante la etapa de aplicacidn del esfuerzo cortante.

- Con drenaje, en la que se permite consolidacién de la muestra en las -
dos etapas de la prueba, de manera que se disipan las presiones neutra-
les tanto al aplicar el esfuerzo normal, como. durante 1a aplicacidn del
esfuerzo cortante.

Las pruebas mis comunes para determinar la resistencia de los suelos son,
como ya se dijo, las triaxiales.

Las pruebas de compresidén triaxial son mis refinadas que las de corte di-
recto y en la actualidad son, con mucho, 1as mds usadas en cualquier laborato-
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rio para determinar las caracteristicas de esfuerzo-deformacidn y de resisten-
cia de los suelos. Tedricamente son pruebas en que se podrian variar a volun-
tad las presiones actuantes en tres direcciones ortogonales sobre un espécimen
de suelo, efectuando mediciones sobre sus caracteristicas mecdnicas en forma -

Vdstago de acero duro de

Bmm.de didmetro x 1Sem. "

Chumaceros )

|--M tangue de presidn
: l—(mpoqut de hule
7 Al tangue de presién

>pe
]
Borras de acero de Sello de grase
12mm. — —pBurata de lucit
calibrada en

Tube Saran de Smm.

Piedra porose— I Cilindro de lucite
Espécimen de suelo : o[ |- 2 mm.
!

anvuelto en lo mem- - 8mm.
brang de hule ——-—+'* "L ucite

4Tbo capilor{imm)

Piedra poresq

.'r’""]:]:'\‘j"""' i divilo d¢ ogujo
g 4 hy
S 1 T T IN—r—tEmpaque de hule
Tubo Saran de Imm. & - i iy ___"':;'t'f:.':*-'

Figura I-47. Camara de compresidn triaxial.

completa. En realidad y buscando sencillez en su realizacidn, en ias pruebas
que hoy se efectiian, los esfuerzos en dos direcciones son iguales. Los especi
menes son jgualmente cilindricos y estdn sometidos a presiones laterales de un
1iquido, por lo general agua, del cual se protegen con una membrana impermea -
ble. Para lograr el debido confinamiento, 1a muestra se coloca en el interior
de una cdmara cilindrica y hermética, de lucita, con bases metdlicas (Fig. - -
1-47). En las bases de 1a muestra se colocan piedras porosas, Cuya comunica -
cidn con una bureta exterior puede establecerse a voluntad con segmentos de tu
bo plastico (tubo sardn). E1 agua de la cdmara puede adquirir cualquier pre -
sidn deseada por la accion de un compresor comunicado con ella. La carga - -
axial se transmite al espécimen por medio de un vdstago que atraviesa la base_
superior de la cdmara o con cables jalados a través de la base inferior.

La presidn lateral que se ejerce con el agua que llena la cdmara es sélo_
normal, por ser hidrostitica, y produce, por lo tanto, esfuerzos principales -
sobre el espécimen ( a'a). En las bases de éste obra naturalmente también es

ta misma presion o 4» pero ademds en esas secciones actida el efecto de la car

ga transmitida por el vdstago desde el exterior, que ejerce una presibn p so -
bre el espécimen; esta presidn suele 1lamarse en Mecdnica de Suelos "esfuerzo_
desviador"; en total, en direccidn axial actlia una presifén o 1> Que también
es principal y que vale
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En un instante dado el estado de esfuerzos se considera uniforme en toda la -
muestra y puede analizarse recurriendo a las soluciones grdficas de Mohr, con_
g1y 0 como esfuerzos principales mayor y menor, respectivamente. Debe -

observarse que en una cdmara triaxial el suelo estd sometido a un estado de es
fuerzos tridimensional, que aparentemente deberia tratarse con la solucifn ge-
neral de Mohr, que envuelve el manejo de tres cfrculos diferentes; pero como -
en la prueba dos de los esfuerzos principales son iguales, el menor y el inter
medio, en realidad los tres circulos devienen a uno solo y el tratamiento re -
sulta simplificado, pudiéndose emplear las construcciones correspondientes al_
estado de esfuerzos planos.

Ya se vio que la resistencia al .esfuerzo cortante, sobre todo en suelos -
"cohesivos", es variable y depende de diversos factores circunstanciales. Al_
tratar de reproducir en el laboratorio las condiciones a que el suelo estard -
sometido en 1a obra de que se trate, serd necesario tomar en cuenta cada uno -
de los factores, tratando de reproducir las condiciones reales de este caso -
particular. En tal virtud, no es posible pensar en una prueba Ginica que refle
je todas las posibilidades de la naturaleza. Podrfa parecer que, en cada caso,
deberia montarse.una prueba especial que 1o representara fielmente; sin embar-
go, es obvio que esto no es prdctico, dado el funcionamiento de un laboratorio
comin. Lo que se ha hecho es reproducir aquellas circunstancias mds tipicas e
influyentes en algunas pruebas estandarizadas. Estas pruebas se refieren a -
comportamientos y circunstancias extremas; sus resultados han de adaptarse al_
caso real, generalm ente intermedio, interpretdndolos con un criterio sano y -
teniendo siempre presente las normas de la experiencia.

Los tipos de prueba de compresifn triaxjal que mds cominmente se realizan
hoy en los laboratorios de Mecdnica de Suelos son los que se describen breve -
mente a continuacién:

Prueba lenta (simbolo L). Con drenaje.

La caracterfstica fundamental de la prueba es que 1os esfuerzos aplicados
al espécimen son efectivos. Primeramente se somete al suelo a una presidn hi-
drostatica ( 0-3), teniendo abierta Ta vdlvula de comunicacifn con la bureta y

dejando transcurrir el tiempo necesario para que haya completa consolidacidn -
bajo 1a presién actuante. Cuando el equilibrio estdtico interno se haya rees-
tablecido, todas las fuerzas exteriores estardn actuando sobre la base s&lida_
del sue]o, es decir, producen esfuerzos efectivos, en tanto que los esfuerzos
neutrales en el agua corresponden a la condicidn hidrostitica. A continuacifn
Ta muestra es llevada a la falla aplicando la carga axial en pequefios incremen .
tos, cada uno de los cuales se mantiene el tiempo necesario para que la presiEh
en el agua, en exceso de la hidrostdtica, se reduzca a cero.

Prueba rdpida-consolidada (simbolo Rc). Con consolidacidn. Sin drenaje.

En este tipo de prueba, el espécimen se consolida primeramente bajo la -
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presion hidrostdtica 3» como en 1a primera etapa de la prueba lenta;, as% el
esfuerzo 7y 1lega a ser efectivo ( cr3), actuando sobre la base s6lida del

suelo. En seguida, Ta muestra es 1levada a la falla por un rdpido incremento
de la carga axial, de manera que no se permita cambio de volumen., E1 hecho -
esencial de este tipo de prueba es el no permitir ninguna consolidacidén adicio
nal de aplicacién de la carga axial durante el periodo de falla. Esto se 1o -
gra facilmente en una cdmara de compresidn triaxial cerrando l1a vdlvula de sa-
1ida de las piedras porosas a la bureta; una vez hecho esto, el requisito es -
cumplido independientemente de la velocidad de aplicacidn de l1a carga axial; -
sin embargo, parece no existir duda de que esa velocidad influye en la resis -
tencia del suelo, aun con drenaje totalmente restringido.

En la segunda etapa de una prueba rapida-consolidada podr1a pensarse que_
todo el esfuerzo desviador fuera tomado por el agua de los vacios del suelo en
forma de presion neutral; ello no ocurre asi y se sabe que parte de esa presifn
axial es tomada por la fase sdélida del suelo, sin que, hasta la fecha, se ha -
yan dilucidado por completo ni la distribucidn de esfuerzos, ni las razones -
que la gobiernan. De hecho no hay en principio ninguna razén para que el es -
fuerzo desviador sea integramente tomado por el agua en forma de presidn neu -
tral; si la muestra estuviese lateralmente confinada, como en el caso de una -
prueba de consolidacidn, sT ocurriria esa distribucién simplie del esfuerzo des
viador; pero en una prueba triaxial l1a muestra puede deformarse lateralmente y,
por lo tanto, su estructura puede tomar esfuerzos cortantes desde un principio.

Prueba rdpida (simbolo R). Sin drenaje.

En este tipo de prueba no se permite consolidacidn de 1a muestra en ningu
na etapa. La vdlvula de comunicacion entre el espécimen y 1a bureta permanece
siempre cerrada, impidiendo el drenaje. En primer lugar se aplica al espéci -
men una presién hidrostdtica y, de inmediato, se hace fallar al suelo con la -
aplicacidn rapida de la carga axial. Los .esfuerzos efect1vos en esta prueba -
no se conocen bien, ni tampoco su distribucidn, en n1ngun momento, sea ante -
rior o durante la aplicacion de la carga axial.

Prueba de compresién simple (simbolo Cs)'

Esta prueba no es realmente triaxial y no se clasifica como tal, pero en-
muchos aspectos se parece a una prueba rdpida. Al principio de la prueba los
esfuerzos exteriores son nulos, pero existen en la estructura del suelo esfuer
zos efectivos no muy bien definidos, debidos a tensiones capilares en el agua_
intersticial.

Las pruebas triaxiales a que se ha hecho referencia, en las que el esfuer
zo desviador se aplica por compresion del vdstago, deben verse como las tradi-
cionales histdricamente hablando y como las de realizacidén todavia mds frecuen
te, pero en épocas mds recientes se han desarrollado otras modalidades de prue
ba triaxial. En una de ellas, ya bastante usada, el esfuerzo transmitido por_
el vdstago es de tensién, d1sminuyendo ast la pres16n axial actuante sobre la_
muestra durante la prueba; en otra, se varfa la presidn lateral, modificando -
la presidon de cdmara dada con el agua, pero manteniendo la pres16n axial cons-
ttante, para lo cual serd preciso realizar los ajustes correspondientes en la_
transmisibén producida por el vdstago.  Finalmente, sobre todo en trabajos de -
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investigacidn, se estdn efectuando pruebas en las que se hace variar tanto el
esfuerzo axial como el lateral.

Actualmente ltas pruebas triaxiales se clasifican en dos grandes grupos, -
de acuerdo con lo anterior: de compresidn y de extensidn. En las primeras, la
dimensidn axial disminuye y en las segundas, aumenta.

Tanto las pruebas de compresidon como de extensién pueden tener diversas -
modalidades de laboratorio. En efecto, la dimension axial del espécimen se -
puede hacer, por ejemplo, disminuir, aumentando el esfuerzo axial, pero hacien
do disminuir el lateral dado por el agua o, finalmente, aumentando la presién_
axial y disminuyendo simultdneamente la lateral. La mds comin de las pruebas
de este @1timo tipo es aquella en que cada incremento de presidn axial sobre -
la muestra es el doble del decremento de presidn lateral, de modo que el prome
dio aritmético de los esfuerzos normales principales se mantiene constante.

Andlogamente existen las variantes correspondientes para las pruebas de -
extension.

En una prueba de compresion, la presidn axial siempre es el esfuerzo prin
cipal mayor, ¢ 1; en una prueba de extensidn, por el contrario, la presidén -
axial siempre se-“ el esfuerzo principal menor,

Se han desarrollado asimismo equipos triaxiales para aplicacion de tres - ..
esfuerzos principales diferentes. Existen ademds aparatos de deformacidn pla- -
na, en los cuales se hacen variar las deformaciones axialmente y en un sentido
Tateral, permaneciendo fija la dimensidn del espécimen en el otro sentido late
ral. :
Para la medicidn de las propiedades dinidmicas de los suelos se ha desarrg
1lado 1a prueba triaxial pulsante, en la cual se aplica o 4 como en la prueba
estindar, pero la o) de manera ciclica.

La prueba de corte anular se realiza utilizando un aparato prdcticamente_
idéntico al de la prueba directa con la diferencia de que el esfuerzo cortante
se produce aplicando una torsidn alrededor de un eje vertical y normal a la - -
muestra; al no cambiar el drea de la muestra, 1a prueba es muy apropiada para_
la determinacidn de la resistencia residual de los suelos.

En los aparatos de corte simple el espécimen se deforma también de un mo-
do andlogo a como se hace en un aparato de corte directo, pero de tal manera -
que en la deformacién todas las secciones horizontales de la muestra permane -
cen invariables; existen principalmente dos, que se describen detalladamente.-
Se admite que los aparatos de corte simple son mds apropiados que 1o0s. de corte
directo para. el estudio de las deformaciones de los suelos, por abarcar la zo-
na deformada prdcticamente a todo el esp&cimen, en lugar de una estrecha fran-
ja del mismo, 1o que produce incertidumbres en el andlisis de las deformacio -~
nes. Los aparatos de corte simple a que se ha hecho referencia, producen esta
dos de deformacidén plana, condic{fn que se ha querido ver como representativa_
de la situacidn prevaleciente en muchos problemas reales.

La prueba de Ta veleta es una contribucién relativamente moderna al estu-
dio de la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos. La prueba presenta,
en pr1nc1p1o, una ventaja considerable: la de realizarse directamente sobre los
suelos in situ, es dec1r, no sobre muestras extrafdas con mayor o menor grado_
de a]terab111dad. sino sobre los materiales en el lugar en que se deposftaron_ ‘;
en la naturaleza. Sin embargo, la alteracidn de los suelos sometidos a la - - ¥ .
prueba dista de ser nula, pues la veleta ha de hincarse en el estrato enel - °
cual van a realizarse 1as determinaciones las determinaciones y esta operacién
ejerce siempre influencia negativa. La prueba guarda cirta similitud, desde -
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b

un punto de vista interpretativo de sus resultados, con la prueba directa de -
resistencia ya mencionada .tantas veces y esté afectada por algunas de sus 1imi

taciones.
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?igufa 48.-Aparato de veleta para determinaciones
de resistencia al esfuerzo cortante.

E1 aparato consta de un vdstago, desmontable en piezas, a cuyo extremo in
ferior estd ligada l1a veleta propiamente dicha, por lo general de cuatro aspas
fijamente ligadas a un eje, que es prolongacion del vdstago (Fig. 48). Para -
efectuar la prueba, uma vez hincada la veleta a la profundidad deseada, se apli
ca gradualmente al -vdstago un momento en su extremo superior, en donde existe_
un mecanismo apropiado, que permite medirlo. Por 1o general la operacidn de -
hincado se facilita perforando un pozo hasta una profundidad 1igeramente menor
al nivel en que la prueba haya de realizarse; la parte superior de la veleta -
ha de quedar suficientemente abajo del fondo del pozo. Al ir aplicando el mo-
mento, la veleta tiende a girar tratando de rebanar un cilindro de suelo.

Llamando s a Ta resistencia al esfuerzo cortante del suelo, el momento m§
ximo soportado por &ste serd medido por los momentos resistentes generados, -
tanto en las bases del cilindro, como en su drea lateral. E1 momento resisten
te que se desarrolla en el drea lateral serd:

y despreciando el efecto del vdstago, el momento generado en cada base valdrd:

2
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Notese que, en la base, se toma el brazo de palanca de la fuerza resistente co
mo 2/3 + D/2, 1o que equivale a considerar elementos en forma de sector circu-
lar. )
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E1 momento resistente total, en el instante de falla incipiente, serd -
igual al momento aplicado (M . -

max
_ -1 2 1 3
Mméx_MR +2MR _2”DH5+§”DS
L B
y:
H.D
Mnéx = ﬂ’oz(?+€ 5)
De donde

Obsérvese que el valor de C es una constante del aparato calcuTab]e de -
una vez por todas.
Es frecuente que H = 2D, con 1o que

Facilmente se nota que el tipo de falia que produce la veleta es progresi
va, con deformaciones mdximas en el extremo de las aspas, y minimas en los pla
nos bisectores de dichas aspas, por 1o que puede concluirse que l1a veleta sélo
es aplicable a materiales de falla pléstica, del tipo de arcillas blandas.

En las arenas, aun en las sueltas, 1a veleta al ser introducida modifica_
la compacidad de los mantos y, sobre todo, el estado de esfuerzos general de -
la masa, por lo cual los resultados que pudieran obtenerse son de interpreta -
cion dificil.

En tas arcillas finalmente estratificadas, en que capas delgadas de arci-
11a alternan con otras de arena fina que proporcionan fécil drenaje, los es -
fuerzos debidos a 1a rotacidn inducen consolidacién- en la arcilla, efecto que_
se hace notorio durante la prueba por el pequefio espesor de la estratificacidn;
por ello se obtienen resistencias mds altas que las reales.

?na veleta apropiada para medir resistencias altas ha sido operada por -
Marsa

I-14 RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE LOS SUELOS GRANULARES.

_Segin ya se vio en el pdrrafo anterior, los factores que afectan a la re-
sistencia al esfuerzo cortante de los 'suelos granulares pueden considerarse -

~



- 94 -

dentro de dos clases. La primera agrupa a los que afectan la resistencia al -
esfuerzo cortante de un suelo dado, de los cuales los mds importantes son la -
compacidad (a menudo referida a la relacifén de vacfos inicial o a 1a compaci -
dad relativa inicial) y el esfuerzo de confinamiento (en la naturaleza o en la
cdmara triaxial), pero entre los que la velocidad de aplicacidn de la carga -
Juega también un papel. La segunda clase de factores agrupa a aquéilos que ha
cen que 1a resistencia de un suelo granular sea diferente de 1a de otro suelo
granular que tenga el mismo esfuerzo confinante y la misma compacidad. -
Entre estos factores destacan el tamafio, 1a forma, la textura y la distri
bucidn granulométrica de las particulas, y su grado de sanidad y dureza, defi-
niendo estas ultimas condiciones el fendmeno de ruptura de granos, que afecta
la resistencia de manera fundamental. N
A continuacidn se analizardn algunas conclusiones de pueden considerarse_
de interés y que se desprenden de los resultados de pruebas de laboratorio y -
experiencias de campo en relacidén a la resistencia al esfuerzo cortante que -
pueden desarrollar los suelos granulares. : :
En primer lugar existe considerable acuerdo en que, en 1o que a las apli-
caciones prdcticas se refiere, resulta 1icito expresar la resistencia al esfuer
20 cortante de los suelos granulares por medio de una ecuacidn andloga a la si
guiente, segin la cual '

s = o tan ¢

en la que s representa la resistencia del suelo o, 1o que es lo mismo, el mixi
mo esfuerzo cortante que éste soporta sin falla (¢ méx).

En la figura 49 se muestran las envolventes de falla, obtenidas en pruebas
triaxiales convencionales, realizadas a niveles de esfuerzos relativamente ba-
Jjos para tres arenas, una suelta, otra compacta y una tercera, cementada. Se_
marcan los puntos correspondientes a cada prueba, que indican la combinacifn -
particular de esfuerzo normal y esfuerzo cortante mdximo con que se produjo l1a
falla en el punto. En el caso de la arena suelta, se observa que se define -
una envolvente de falla que es prdcticamente una 1inea recta que pasa por el -
origen; 1o que es lo mismo, el material satisface una ley de tipo de ia ecua -
cidn anterior y el dngulo de friccién interna de 1a arena (¢S) puede obtenerse
precisamente del conjunto de pruebas.

En el caso de la arena compacta, los puntos resultantes definen en reali-
dad una 17nea curva, no muy diferente de una recta que pase por el origen, con
el dngulo de inclinacidn ¢c' Para fines prdcticos es razonable asimilar la -

curva a una recta que cumpla con las condiciones de la ley (anterior) y en tal
caso podrd calcularse de las pruebas de dngulo ”c (estado compacto), necesario

para poder aplicar la ecuacidn (anterior) a los problemas de campo.

En el caso de las arenas cementadas podrd tenerse una ley como las ante -
riores, seglin sean sueltas o compactas; la diferencia estriba en la resisten -
cia que exhibird la arena bajo presidn normal exterior nula, por efecto de T
cementacidn (ordenada por el origen), 1o que hace que la resistencia en estas_
pruebas quede mejor expresada por ia ley de Coulomb, pudiéndose calcular c y ¢
de las pruebas triaxiales efectuadas y teniendo en cuenta que ¢ representa un_



- 95 -

efecto de cementacidn antes que.cualquier clase de cohesidn.

Las ideas anteriores permiten obtener expresiones manejables para Ta re -
sistencia al esfuerzo cortante de las arenas, en forma aproximada y apropiaﬁh_
para niveles de esfuerzos relativamente bajos. Cuando estos aumentan, el ante
rior panorama simplista se complica, segin se discutird mds adelante.

CEMENTADA

COMPACTA

SUELTA

Figura 49. Lineas de resistencia para una arena en es
tado suelto, compacto y cementado. °

Es evidente que es el efectivo el esfuerzo que debe tomarse en cuenta en_
la aplicacion de las anteriores leyes de resistencia en arenas. Si la arena -
estd saturada, podrdn aparecer por carga exterior o por flujo presiones en el
agua, u. " En tal caso, si, como es frecuente en la préctica, la presién normal
-con que haya de entrarse en l1a ley de Coulomb se calcula como esfuerzo total,-
es decir a partir del peso especifico del suelo saturado, n? due involucra_

el peso del suelo y del agua contenida, deberd escribirse

s= otang = (&-u) tan ¢

donde representa el esfuerzo efectivo y" al total, segin se han definido_.
anteriormente. La experiencia de laboratorio ha demostrado que el valor de ¢
cambia relativamente poco entre la arena seca y la arena saturada; el verdade-
ro cambio en la resistencia de la arena estriba en la aparicién de la presién_ -
neutral intersticial u, que si es importante puede reducir la resistencia en -
forma substancial. Si la arena estuviera “"seca", a la profundidad z dentro de -
la masa se tendrfa, para fines de resistencia, una presidén normal. .

o= o= ]{sz
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Si el nivel fredtico-sube hasta la superficie de la arena, el valor }{ <
aumenta al valor K'm, que es mayor; pero si se desarrollan en el agua presio-
nes neutrales de valor u, el esfuerzo disponible para la resistencia seri:

o =(0-u) = Y2 — U

Si u es suficientemente grande, la resistencia puede reducirse a un valor
despreciable. Puede verse entonces claramente 1a influencia del agua y de las
presiones que pueda desarrollar en los problemas de estabilidad de tierras. -
Las fluctuaciones en el nivel fredtico o el flujo de agua a través de los sue-
los son causas comunes del desarrollo de presidon neutral.

S1 la presidn neutral aumenta lo suficiente, la diferencia -u puede lle
gar a ser cero, y la arena habrd perdido toda su resistencia, pasando a compor
tarse como un f1u1do pesado. Esta condicidn estd l1gada no so]o a la causa -
que provoque u, como podria ser el flujo de agua, sino a caracteristicas de 1la
propia arena; en arenas finas y uniformes o en 1imos sin cohesidn, la permeabi
lidad es relativamente baja y cualquier presidn neutral que se desarrolle ten-
drd dificultarse para disiparse, siendo estos suelos Tos que presentan mds v
go de disminuir o anular su resistencia por este concepto. Las arenas grues.
y las gravas pueden llegar a la condicidn de resistencia nula sélo si el flujo
es suficientemente grande.

Cuando las arenas se deforman bajo esfuerzo cortante, su volumen cambia;-
si la arena esta saturada, tal cambio debe ir acompaiado de una nueva distribu
cidon del agua en los vacios. Si la permeabilidad del suelo es alta o los cam-
bios anteriores ocurren muy lentamente, sélo aparecerdn presiones neutrales -
muy pequefas sin mayor influencia en la resistencia; pero si los cambios son -
muy rapidos o la permeabi]idad es relativamente baja se podrd llegar por efec-
to acumulativo a grandes presiones neutrales, quedando la resistencia muy afec
tada.

Los suelos compactos se expanden al deformarse, segun ya se dijo, lo cual
tiende a producir tensiones intersticiales, con valor limite igual a la maxima
tensidn capilar del suelo; este efecto produce un aumento temporal en Ia resis
tencia del suelo.

En las arenas sueltas, la deformacidén bajo cortante produce disminucién -
de volumen y el agua genera presidn neutral. EI1 valor limite de u es ahora la
presidn de confinamiento del suelo ( cr3) y el minimo esfuerzo efectivo a que_
puede llegarse es: ' ' '

5: g -u

/

Cuando 1a arena se deforma por cortante, las presiones neutrales se desa
rrollan al principio sélo en la zona de deformacidn; depende de la permeabili-
dad y de las condiciones de movimiento interno del agua el que la presidn neu-
tral se mantenga o se propague por la masa de arena. Este debilitamiento del_
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suelo mas alld de la zona inicialmente deformada transmite las condiciones de_
falla y contribuye a generar mis presiones neutrales en el agua, de manera que
puede tender a producirse un verdadero mecanismo de falla progresiva. A estos
fendmenos estdn 1igados muchos deslizamientos de tierra importante. |

Cargas relativamente pequefias pueden generar condiciones de falla por de-
sarrollo de presidn neutral, en condiciones apropiadas, cuando la carga actia_
repetidamente en forma mds o menos ciclica. Cada aplicacién de carga produce_
un incremento en la presidn neutral; si las condiciones de granulometria y per
meabilidad no permiten que ésta se disipe antes de la siguiente aplicacidn, se
tendrdn las condiciones propicias para el desarrollo de una falla. Este es el
caso que puede 1legar a presentarse bajo una cimentacién de una méquina que -
transmita vibraciones; también es el caso de explosiones y temblores de tierra
durante o después de l1os cuales puede presentarse el efecto de resistencia nu-
la con desastrosas consecuencias {licuacién).

La tensidn capilar puede introducir diferencias en la resistencia al es -
fuerzo cortante de la arena, respecto al estado seco. En las arenas himedas -
pueden desarrollarse meniscos entre 1os granos y generarse altos esfuerzos de_
tensidn capilar en el agua, a los que corresponderdn fuertes compresiones en - .
tre 10s granos, 10 que equivale a-un aumento de la pres1on efectiva y, por lo_
tanto, de la resistencia. Este es el efecto de cohesidn aparente debida a la
capilaridad, responsable de que muchos frentes de arena parC1almente saturada
se mantengan prdcticamente con talud vertical. Naturalmente este no es un - -
efecto permanente, y si el ingeniero confia en &1, se'enfrentard a una falla -
casi segura cuando la arena pierda el agua por evaporacidn 0 cuando se sature_
por cualquier razdn. .

Como ya se dijo, la ley de resistenciazal esfuerzo ocrtante de los suelos
granulares puede aproximarse a una linea recta (ley de Coulomb para suelos pu-
ramente friccionantes) de un modo bastante razonable en 1a practica, siempre y
cuando los esfuerzos normales actuantes en el plano de falla y en el instante
de la falla se mantengan a bajo nivel. No hay una frontera especifica para de
finir alto o bajo nivel de esfuerzo. Cuando el nivel de esfuerzo normal en la
superficie de falla se combina con la compacidad de manera que se tienen envo]l
ventes de resistencia mids curvas (a un grado que la aproximacidn a la recta se
haga con una falta de precisién que se considere indeseable), puede procederse
de alguna de las tres maneras siguientes. En primer lugar puede trabajarse -
con la envolvente curva obtenida en las pruebas, 1o que seguramente complica -
cualquier cdlculo que haya de hacerse con base en tal envolvente. En segundo_
lugar, puede aproximarse a una 1inea recta solamente 1a parte de la envolvente
curva comprendida entre los valores extremos de la presién normal en el plano_
de falla que se considere actuardn en el problema especffico que se estd anali
zando; esto llevard seguramente a la obtencidn de una ley de resistencia del -
tipo de 1a de Coulomb para un suelo que tenga."cohesidn y friccion", pues la -
prolongac1on de la aproximacidn recta puede cortar al eje por arriba del -
origen; naturalmente que el valor de ¢ asf obtenido tiene poco que ver con el
concepto de cohesién ya discutido y no debe verse mds gque como un pardmetro de.
cdlculo. En tercer lugar puede trabajarse con la ley de Coulomb, pero conside
rando en ella a ¢ variable y dependiente de 1a presién de confinamiento en la_
falla [¢ f a-3)i, si bien este método se considera poco c6modo para los =
cdlculos practicos.

Abandonando el examen del panorama general que hasta ahora se ha tratado,
se concluird este breve andlisis sobre 1a resistencia al esfuerzo cortante de_
los suelos fraccionantes, tal como se considera que puede encontrarse por expe
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rimentacipon de laboratorio, haciendo algunas consideraciones sobre la influen
cia en los resultados de las pruebas de algunos de los factores que influyen -
en dicha resistencia, los cuales han sido menc1onados al principio de éste y -
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Figura 50. Relaci6n entre el cociente O 1/ 03 enla falla yT3 pa
ra tres materiales.

Se considerard en primer lugar el efecto del esfuerzo confinante cf'3 uti

lizado en 1a pruebd. Ya se ha dicho que dicho esfuerzo es fundamental para de
finir 1a resistencia adicional que muestra el suelo granular por efecto de aco
modo; cuando el esfuerzo confinante aumenta, la componente de resistencia por_
efecto de acomodo disminuye, a causa de que las partfculas se rompen. Esta -
tendencia se muestra claramente en la Fig. 50. )

La figura presenta resultados para los tres materiales de enrocamiento ya
mencionados en el pdrrafo I-11. Aparecen dos series de pruebas; a la izquier-
da, con presiones de confinamiento relativamente bajas (hasta 1 kg/cm2), las -
hechas en el aparato triaxial con muestras de 113 cm de didmetro y 250 cm de -
altura, y a 1a derecha, las realizadas en el aparato triaxial gigante, con pre
siones de confinamiento hasta de 25 kg/cm2. En ambos casos es notable la ten-
dencia sefialada de disminucifn del efecto de acomodo con el aumento de ¢~ 3

tas pruebas de la izquierda se hicieron sobre especimenes secos, en tanto
que las de la derecha sobre 1os especimenes saturados; el cambio de inclina -
-¢cién y tendencia de las lineas obtenidas indica el efecto de la saturacin so-
bre la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos granulares (para ver es-
to, téngase en cuenta que la escala en que se ha dibujado &, es logarftmica).
l.a relacién de vacfos inicial o la compacidad {nicial al esfuarzo cortante, -
siendo ésta mayor a menor relacion de vacios o mayor compacidad relativa in
ciales. La Fig. 51 ilustra esta tendencia para una arena part1cu1ar En la -
figura se muestra también el valor de gu » dngulo de friccidn del material -



- 49 .

particula-particula en el sentido mecdnico del término, el cual es naturalmente
independiente de la compacidad inicial.

"La relacidn de vacios inicial de un suelo dado parece, en cambio, no tene
influencia en el valor del dngulo de friccidn correspondiente a la resistencia
residual ¢ Gltima de dicho suelo, asi como tampoco en la relacidn de vacfos -
con que se llegue a ese estado residual, en el cual el suelo se deforma a volu
men constante. Este dngulo de resistencia residual es mayor que ¢,y aparece_

sefialado en 1a Fig. 51 para la arena particular que en ella se trata.

En la Fig. 52 se muestra la relacidn entre el dngulo de friccidn interna,
$ v la relacion de vacios inicial en varios suelos granulares,

Puesto que Tos valores de Qﬂ s que definen el efecto de friccidn particu-
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la relacidn de vacios inicial de una are
na media a fina.

la contra particula Gnicamente, varian relativamente poco entre particulas de_
diferentes tamafios de 1os distintos minerales que componen los suelos granula-
res reales, se sigue que las diferencias grandes que se observan en ¢ para una
relacién de vacios inicial dada, han de deberse al efecto de acomodo de los -
granos. .
La composicién granulométrica del suelo granular afecta su dngulo de fric
cién interna de dos maneras. En primer lugar afecta la relacidn de vacios que
se alcanza con una energia de compactacién dada, si se compacta el suelo, como
es tan frecuente, y segundo, afecta, segiin se ve en la Fig. 52, al valor de ¢
que se alcanza con una relacidn de vacios inicial dada. Para un problema prac
tico especifico (por ejemplo, la construccidn de un terraplén), el efecto de
la composicion granulométrica del suelo puede estudiarse haciendo series de
pruebas triaxiales y determinando ¢ para varias granulometrfas, compactando

~—
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siempre 1a arena con la misma energia.
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Figura 52. Valores del dngulo ¢ vs. relacidn de vacios
inicial en varios suelos granulares.

E1 procedimiento mds comin para determinar ¢ en el lugar es por medio de
correlaciones con resultados de pruebas de penetracidn, razén por la cual el -
estudio de tales correlaciones es tan importante. Mias adelante se insistird -
sobre este importante aspecto.

Finalmente, parece convenir puntualizar algo sobre 1a influencia ya trata
da del fendmeno de la ruptura de granos en la resistencia al esfuerzo cortante _
de los suelos granulares. A medida que el coeficiente 8 de ruptura aumentay =g
puede notarse una disminucidn de la resistencia en todos los materiales Jinvest:,
tigados por Marsal. Al respecto son de interés los datos obtenidos er ‘Ta:PAGEalis
53. En esa figura puede verse también cémo al aumentar la pre516n,co- THaTbe, B

o3+ aumenta la ruptura de los granos. .. ' a

Entre los fendmenos que afectan Na ‘ruptura, Marsai
confinamiento, la distribucién granulométrica,.e) timafo:medig“y
las partlculas. la relac1on de’ vacios Y sde -Juego, 1a£natura1eza y sanidad_
de los granos. T

La razén por la que Ya ruptwre’ogurra‘en mayor grado al aumentar el esfuer
zo de confinamiento, 10" 4, sg-€ree. que_rad1ca en las altas fuerzas que actdan_

en 1os puntos de contact ~Entre las particulas; &stas aumentan con el tamafio -
medio y con el coefigirete de uniformidad. Marsal ha comparado estas fuerzas_
1ntergranu1ares P “una arena tipica y un enrocamiento, ambos bajo una pre
sion de confi iento de 1 kg/cm2, y 1legd a la conclusidn de que son alrede
dOP de do millones de veces mayores en el enrocamiento que en la arena comun,

i .';.
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Figura 53. Correlacidn de la razén 0-1/4'3 en la falla y la rup
tura de los granos.

1o cual explica muchas de las diferencias de comportamiento encontradas entre_
tre esos materiales en la prdctican este hecho sefialado por Marsal no debe ser

olvidado por ingenieros que trabajen con enrocamientos, sea en lo relativo a -
resistencia o a compresibilidad. :

I-15 RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE LOS SUELOS COHESIVOS.

A Sueles saturados

Se analizan a continuacidn las conclusiones bdsicas a que permiten 1legar
lTos resultados de las diferentes pruebas triaxiales en suelos saturados. Como -
ya se ha indicado en el pdrrafo I-13, cada prueba triaxial representa unas cir

{
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Figura 54. Distribucidn de esfuerzos totales y efectivos en prueba .
de compresidn triaxial lenta.

cunstancias especificas de trabajo, en 1o referente a condiciones de consolic
cidn y drenaje principaimente, antes que una divisidén caprichosa o basada en -
la simple metodologia de trabajo. A continuacifn se analizan los resultados -
de cada una de las pruebas por separado, con referencia al tipo mis tradicio -
nal de prueba de compresidgn.

1. Prueba lenta.-Condicion drenada. Como queda dicha, los esfuerzos ac-
tuantes sobre el espécimen en esta prueba son efectivos en toda etapa signifi-
cativa de ella; esto se logra permitiendo el drenaje libre de la muestra y, -
por lo tanto, la completa consolidacidn del suelo bajo los distintos estados -
de esfuerzos a que se le somete. En la primera etapa, el espécimen queda some
tido a presion de agua ( o ,) actuante en todas direcciones, y en la segunda -
etapa se le Tleva a la fal]g con incrementos de carga axial p {esfuerzo desvia
dos). En la Fig. 54 se muestra esquemidticamente la distribucidon de esfuerzos
totales y efectivos en la prueba.

En esta prueba no hay cambios en los esfuerzos neutrales y cua]quier au -
mento en el esfuerzo total produce el correspondiente aumento en el esfuerzo -
efectivo. Durante ella el suelo se consolida, disminuyendo su relacidn de va-
cios y su contenido de agua. Aunque el mecanismo de esta consolidacidn es esen
cialmente el mismo descrito al tratar de compresibilidad de suelos cohesivos,-
la curva de compresibilidad es ahora diferente, por ser distinto et campo de -
los esfuerzos actuantes. E1 efecto del anillo de confinamiento que se tiene -
en la prueba de consolidacidén convencional impone la condicidn de que Jas de -
formaciones en las dos direcciones horizontales son nulas (€5 = £3= 0) y de -
que los esfuerzos principales en tales direcciones son iqguales entre sf e -
iguales a una fracci6n, K, del esfuerzo normal principal vertical, & 1 -

( ory= 0y = K oPl) Asf, si se hiciesen sucesivas pruebas de consolida -

cidn convencional para cargas verticales crecientes, se obtendr1an los circy -
los de Mohr que se muestran en la figura 55.
Se denomina trayectoria de los esfuejrzos actuantes sobre un cierto plano
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particutar al lugar geométrico de un punto de los sucesives circulos de Mohr,-
obtenidos al hacer un conjunto de pruebas, que representa a la combinacidn de_
esfuerzos normales y cortantes actuantes en cada prueba sobre dicho planc. En
la Fig. 55 se dibujdé Ta trayectoria de esfuerzos para tres pruebas sucesivas -
de consolidacidn unidimensional escogiendo como plano de interés aquel en que_
se presenta el esfuerzo cortante mdximo (1inea 1-2-3). Puede verse que la tra
yectoria de esfuerzo es una recta.

En la prueba lenta, las cosas son diferentes a la prueba de consolidacidn
nidimensional convencional, en el sentido siguiente: La consolidacién del es -
pécimen durante la primera etapa suele ser isétropa ( o1 = o5 = a3). Des
pués de T1a consolidacién en la primera etapa, se aumenta el esfuerzo desviador,

§ . i :
TRAYECTORIA DE ESFUERZOS v | ¢ TRAvECTORIA OE Esirenzos
PARA LOS PLANOS DE MAXIMO '. PARA LOS PLANCS OE MAXINO i
INICIAL F 4
[
5 S 0 a5 KOs O 2 . ai
I omE A
Fig. 55. Circulos .de Mohr y trayecto Fig. 56. Trayectoria de esfuerzos en una ;«,
ria de esfuerzos en la prue prueba drenada. o
ba de consolidacidon unidimen ‘
sional. .

manteniendo constante el esfuerzo lateral, ¢ 3, dade por el agua. En la Fig.
56 se muestra una trayectoria tipica de esfuerzo en el plano de corte miximo -
(para tener datos comparables a los de la Fig. 55).
Las pruebas de la Fig. 56 se hicieron aplicando al espécimen un esfuerzo_

g, con agua y un esfuerzs normal e 1, mayor que ¢ 3, 10 que equivale a -
producir en la primera etapa una consolidacidn anisdtropa ( o1 >02 = o 3),-
1o cual también es prdctica comin en los laboratorios. A continuacidén se apli
cd al espécimen un esfuerzo desviador @ ¢, igual a la carga de preconsolida -
cion del suelo, variando 1a presidn de la cdmara a un valor KU ¢ y permitien-
do la consolidacién del espécimen bajo.esos esfuerzos; asi se obtuvo el estado
de esfuerzos efectivos representado por el cfrculo 2. En seguida y ya sin va-
riar el esfuerzo de cdmara o3 = K o , se pasé a la segunda etapa de la prue
ba, aplicando al suelo un esfuerzo vertical, por el vdstago, ¢ , para obtener
el circulo 3.

La trayectoria de esfuerzos para el plano de corte miximo es ahora 1-2-3,
diferente de la mostrada en la Fig. 55 para el caso de la prueba de consolida-
cién, lo cual es 16gico si se piensa que en aquel caso existe un rfgido confi-
amiento lateral, que no se tiene en el caso de la prueba triaxial.

Cada dfa se hace un uso mds extenso de los resultados de la consolidacibn
triaxial, que suelen expresarse en grdficas vertical-deformacifn vertical (o -..
asentamiento). -
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En general, existe 1a tendencia a pensar que los resultados de la consoli
dacién triaxial pueden ser mds apropiados para describir el asentamiento de es
tratos gruesos de arcillas o limos pldsticos, pero todavia estd muy extendido
el :so de 1a consolidacidn convencional para definir 1a compresibilidad de to-
do tipo de suelos cihesivos. .

Como un resultado de la consolidacidn triaxial, durante una prueba lenta
(drenada) se reducen en la muestra tanto el espaciamiento entre las particulas,
como el contenido de agua; por tal motivo se hacen mds fuertes 10s nexos entre
las particulas, en forma proporcional al esfuerzo confinante y, por ello, la -
rei-stencia aumenta proporcionalmente al esfuerzo confinante efectivo; a esta_
situacidn corresponde una envolvente de resistencia, obtenida en una secuela -
de varias pruebas, con esfuerzos crecientes, que sea una 17nea recta que pase_
por el origen {Fig. 57).

El dngulo ¢ se denomina dngulo de resistencia o de friccidn interna del -
suelo cohesivo y suele variar entre 20°y 30° Los valores mds altos suelen es-
tar asociados a arcillas con valores de indice de plasticidad entre 5 y 10 y -
los mas bajos a Tndices mayores de 50 6 100, lo que verifica el efecto de la -

— e m s - ——— e e e

Figura 57. Linea de falla de arcillas saturadas y normalmente
consolidadas en prueba lenta.

repulsién entre particulas y del agua adsorbida sobre los nexos entre los cris
tales, pues a altos indices de plasticidad se tienen condiciones mds desfavora
bles en tales conceptos. _ .

Cuando una arcilla se carga en la cdmara triaxial con esfuerzos menores -
que su carga de preconsolidacidn ( o] < a-c), aidn cuando pueda haber ten-

dencia a la expansidn con absorcién de agua, sus partfculas no vuelven a su es
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paciamiento original y la relacidn dé vacios no alcanza tampoco el va1or origi
nal, anterior a la consolidacién bajo o Por 1o anterior, las fuerzas atrac

tivas entre las particulas no se reducen tanto como podrian hacerlo Yy, en con-
‘ secuencia, l1a resistencia a esfuerzos menores que la carga de preconso11dac16n
ya no es proporcional al esfuerzo efectivo de confinamiento, sino algo mayor;-
esto hace que la envolvente de resistencia (Fig. 57) se aparte de la recta y -
se desarrolle sobre ella para valores del esfuerzo aplicado menores que o .-

Naturalmente que ese tramo no recto de la envolvente representa el comporta -
miento en cuanto a resistencia en prueba drenada. De esta manera, la resisten
cia de una arcilla en prueba drenada puede representarse por la expresién

P E— . ' . R
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para valores de la carga arriba de la carga de preconso]1dac1on {condici6n de_
suelo normalmente consolidado), y por 1d expresion '

2 sECA O tan ¢ Aﬁ !
cJ S , y

para valores de la carga menores que la carga de preconsolidacidn {condicién -
de suelo preconsglidado}. Naturalmente que en este altimo caso ¢y #p habrin_
"de obtenerse haciendo una aproximacidn a una linea recta ‘en'la envolvente cur-
va, por 1o que no puede considerarse que 51gn1f1quen mas que ‘pardmetros de cdl
culo sin un significado tedrico preciso. o

La resistencia drenada de un suelo cohesivo, tal como se obtiene en una -
prueba lenta, représenta la resistencia’ que el suelo desarrollard cuando quede
sometido a cambios de esfuerzos, de manera que el suelo, 1legue a consolidarse_
por completo bajo 105 nuevos; esto 1mp11ca las condicionés de drenaje apropia-
das y el transcursc del tiempo suf1c1ente. Representa la resistencia que se -
-alcanzard en un caso real a largo plazo en condiciones ordinarias en que no -
existe un jimpedimento especial a la consolidacidn del suelo bajo los esfuerzos
que se le ap11quen La resistencia drenada también debe usarse en 1a resolu -..
cion de los prob]emas pricticos que se haga con el método de los esfuerzos -
efectivos, el cual se describe con detalle mds adelante y en el que se determi
nan las condiciones de falla a partir de los esfuerzos totales y de la presifn
neutral; es particularmente dtil en los problemas en que ocurran cambios com -
plicados en las condiciones de carga y en los movimientos del agua en el sub -
suelo.

2. Prueba ripida consolidada. Condicidn con consolidacién y sin drenaje.

En esta prueba se establece mds marcadamente que en la lenta la distincidn
entre la primera etapa, con consolidacifn bajo los esfuerzos aplicados usual -
‘mente en condicidn hidrostdtica ( T = & ¢r3), pero a veces en alguna -7l
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s = d'tahdu

y ¢ recibe el nombre de éngulo aparente o de resistencia'no drenada del suelo;

es en rigor sélo un parametro de célculo, Cuyo verdadero 51gn1f1cad0 tebrico -
es, por lo menos, muy dificil de estab]ecer

=

Figura 59 Linea de falla en prueba rdpida-consolidada, en suelos sa
turados y normalmente consolidados.

En términos de esfuerzos efectivos, la resistencia para el intervalo nor-
malmente consolidado puede establecerse en la prueba rdpida-consolidada por la
expresion

= (o — y) tan g.= & tan @ -

también del tipo de la ecuacién (anter1or), usando e] dngulo de resistencia, -
¢, obtenido de la envolvente de esfuerzos efectivos, tal como se obtendria con
pruebas lentas.

E1 dngulo ¢ suele ser del orden de ¢/2..

La prueba rap1da -consoiidada representa las cond1c1ones de un suelo que -
primeramente se consolida bajo el peso de una estructura y que después queda -
sometido a un rapido incremento de ésfuerzos por la construccidn de una estruc
tura que pueda afadirse o por la accibén de una carga viva accidental, Suele -
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emplearse para representar las condiciones de cimentaciones de terraplenes en
que la construccién dura mds qué el tiempo requerido por el suelo para. alcan -
zar una consolidacion significativa.

3. Prueba rdpida.-Condicidn no drenada.

En esta prueba tanto el esfuerzo de confinamiento, dado con la presidn -
del agua en ta cdmara, como el esfuerzo desviador, se aplican de manera que no
se permite ninguna consolidacidn del espécimen; esto se logra cerrando la vdl-
vula de salida de la camara hacia la bureta y/o aplicando los esfuerzos con ra
pidez suficiente. La relacidn de vacios de la muestra y su contenido de agua_
permanecen en principio invariables y se desarrollan presiones neutrales en el
interior del espécimen.

Si la muestra proviene de la profundidad z y es su peso especifico, re
presenta un suelo que estaba consolidado a la presidén Y z. Si se somete la -
muestra a esa presidn dentro de la cdmara en la primera etapa de la prueba, -
teGricamente la estructura sélida del suelo tomard toda l1a carga y el agua de
1la muestra pasard a un estado de pre510n nula a partir de la tensidn que hibie
ra desarrollado al ser extraido el espécimen de su lugar natural. Por otra -
parte, si 1a presidn que se ejerce con el agua es mas grande que la que el sue
lo tenfa en la naturaleza, todo el exceso lo tomard en teoria el agua conteni-
da en la muestra, sin que se modifique el grado de consolidacidon del espécimen
ni la magnitud de los esfuerzos efectivos, y ello sin que cambie la relacidn -
de vacios, el espaciamiento entre las particulas o la resistencia del suelo, -
sea el valor de la presion aplicada en la cdmara. Consecuentemente, al no va-
riar los esfuerzos efectivos, la resistencia mostrada por el suelo (pc") es -

’

constante, cualquiera que sea la presién del agua en la etapa inicial; esto se
traduce en el hecho de que todos los circulos de Mohr correspondientes a es -
fuerzos sean iguales, siendo una 17nea horizontal la envolvente de resistencia
correspondiente a dichos esfuerzos en el interior del espécimen durante ja - -
prueba rdpida.

ESFUERZOS TOTALES ESFUERZOS EFECTIVOS
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Figura 60. Distribucién de esfuerzos totales y efectivos en prueba
de compresidn triaxial répida.

En 1a primera etapa se Supone que la pres1on hidrostdtica en la cdmara es
1a Y z que el suelo tenia en la naturaleza, mis un cierto valor arbitrario,A.
Consecuentemente, se desarrollard en el agua de la muestra una presifn neutral

up = A . En 1a segunda etapa se aplica el esfuerzo desviador, p c"’ con el vis-
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Figura 61. Linea de faila en prueba triaxial rdpida.

tago de la cdmara, y al final de ella se habrd desarrollado en el agua una pre
sién neutral adicional, Uy

Al sumar las dos etapas se tiene una presidn neutral total u = Ug + Uy -
Los esfuerzos efectivos serdn los totales menos dicho valor de u.

- _ - - w - z _
c3  03-y 0-3_(U1+U2)—(YZ+A)_ a1°- o3t P ‘y

Es de importancia hacer notar que, como se dijo, el valor de los esfueg -
z0s efectivos resulta ser independiente de A , de manera que todos los circu-
los de esfuerzos totales, obtenidos mediante una serie de pruebas con esfuer -
zos totales crecientes, tienen un solo y mismo cfrculo de esfuerzos efectivos_
correspond1entes, por 1o que todos los circulos de esfuerzos totales deben ser
iguales entre si y la envolvente de resistencia de esfuerzos totales debe ser_
una 1inea horizontal, tal como ya se habia establecido. En la Fig. 61 se mues
tra tal envolvente de resistencia, relaciondndola con las correspondientes a -

_prueba lenta y rdapida consolidada.

Puede verse que la ordenada al origen de l1a 17nea de falla se asemeja mu-
cho a la resistencia del esfuerzo cortante del suelo en su condicidn original,
consolidado bajo la carga de suelo suprayacente. Esta ordenada en el origen -
se denomina la cohesidn del suelo, 1lamandose suelo puramente cohesivo al que_
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en un problema dado le sea aplicable una envolvente de resistencia horizontal.
Cuando le sean aplicables tas condiciones de la prueba rdpida {sin drenaje y -
sin consolidacidn) la resistencia de dicho suelo serd simplemente

y el angulo de friccidn aparente resulta ser cero en este caso. Este dnqulo -
tampoco es mds que un pardmetro de cdlculo, que se usard cuando se trabaje con
el método de los esfuerzos totales en un problema prdctico en que las condicio
nes de la prueba rdpida sean representativas de aquella a que realmente estard
sometido el suelo. Sin embargo, en la prueba real el dngulo de falla de la --
muestra no es de 455 como lo seria si el dngulo de driccidn aparente fuese el _
realmente representativo de la resistencia friccional de la muestra {éste es -
naturalmente ¢, ligado a los esfuerzos efectivos actuantes, que puede medirse_
en una prueba lenta o en una rdpida consolidada con determinacidn de la presidn
neutral). .

La resistencia no drenada representa la resistencia que tiene un suelo na
tural. Puesto que la mayor parte de las construcciones se 1levan a efecto con
mucha rapidez en comparacidn a los tiempos que necesita la arcilla para conso-
lidarse, 1a resistencia sin drenaje debe usarse en la mayoria de los problemas
de disefo. Aun en aquellos casos en que la construccidn es tan lenta que du -
rante ella ocurren aumentos significativos de la resistencia no drenada para -
obtener datos de proyecto, por representar un valor minimo y, por ende, conser
vador. Cuando se piense en ia utilizacidon de la resistencia no drenada para -~
obtencidn de valores de proyecto, han de vigilarse aquellos casos en que los -
esfuerzos finales aplicados al suelo puedan ser menores que la carga inicial -
que éste soportaba; tal es frecuentemente la situacidn en excavaciones y en -
problemas de estabilidad de taludes. En dichos casos, para condiciones de pro
yecto a corto plazo, cuando el suelo no tiene tiempo suficiente para expander-
se, pueden ser aplicables las condiciones de resistencia sin drenaje; pero a -

—— ——
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largo plazo el suelo se debilita y el uso de la prueba rdpida puede quedar fue
ra de la segquridad.

La resistencia no drenada depende del esfuerzo inicial a que estaba some-
tido el suelo en su lugar natural, de su carga de preconsolidacidn y de la en-
volvente de falla de Mohr correspondiente a condiciones con drenaje. En sue -
los compresibles, 1a presidn que soportaba el suelo en su lugar natural se re-
laciona con la relacidn de vacios por la curva de compresibilidad. Como resul
tado de 1o anterior, la resistencia no drenada de una arcilia saturada aumenta
cuando disminuyen la relacidn de vacios y/o el contenido de agua. En suelos -
normalmente consolidados una grdfica de relacidn de vacios o el contenido de -
agua contra la resistencia no direnada es aproximadamente una l1inea recta.

4. Prueba de compresidn simple. _

Segln ya se dijo, esta prueba se realiza aplicando un esfuerzo axial a un
espécimen, sin la etapa previa de presion hidrostdtica. Practicamente sélo -
existe la etapa de carga, que conduce el suelo a la falla; sin embargo, en - -
vias de simplificacidn, podria considerarse como primera etapa el estado ini -
cial de 1a muestra, sin esfuerzos exteriores. En esta pr1mera etapa (Fig.62)-
los esfuerzos totales son nulos y el agua adquiere la tensidn de preconsolida-
cién { ¥z} que el suelo tuviere en la naturaleza; esta tensién del agua comu-
nica a la estructura s6lida los esfuerzos efectivos necesarios para que la -
muestra mantenga su volumen.

En la segunda etapa es 1levada a la falla con la aplicacidn del esfuerzo
axial (qy), que mide su resistencia en este tipo de prueba, originando a la -
vez una presidn neutral adicional up. Los esfuerzos efectivos que aparecen al
final de la prueba, -en el instante Se la falla, se muestran en la misma Fig.62
y valen

Fy=0—-u—(u +u)=-1(= Yz+u2)= Yz—u2

Notese que el esfuerzo principal menor efectivo es tedricamente el mismo que -
se tuvo en la prueba triaxial ripida.

Por ello, 18gicamente dche ruperarse que el esfuerzo desviador maximo ne-
cesario para hacer fallar la wmuestra en la prueba aqui tratada (qu), denomina-

do resistencia del suelo a la compresidén simple, sea el mismo pc" de prueba ra

pida. Sin embargo, la prueba de compresidn simple no es una triaxial rdpida;-
el métado de prueba es fundamentalmente distinto y en ningln caso es licito -
usar los datos de esa prueba para complietar envolventes obtenidas con pruebas_

rapidas. Es muy normal que q, resulte un poco menos que Pe " pero en aplicacio

nes practicas sencillas puede c0n51derarsele como igual.

En la figura 63 aparecen los circulos de esfuerzos totales (I) y efecti -
vos (I') correspondientes al instante de falla incipiente en este tipo de prue
ba y su posicidn relativa a 1a 1inea de resistencia en pruebas triaxiales. De-
be notarse que la figura se dibuja con la suposicién de que la carga de precon
solidacidn del suelo es ¥ z. . .
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Figura 63. Circulos de esfuerzos totales y efectivos en
prueba de compresidn simple.

La resistencia del suelo a 1a compresidn simple se ha usado como medida -
de la sensibilidad de la estructura de un suelo a la deformacidn, comparando -
en un mismo suelo a Ta deformac1on, comparando en un mismo suelo el de q, en -

los estados inalterado y remoldeado. La pérdida de resistencia entre ambos es
tados se toma como la medida indicada. Se define asi la sensibilidad de un -
suelo como ‘

c qu (inaterado)
! q {remoldeado)

B Suelos no saturados .
Basicamente, la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos no satura-
dos envuelve los mismos conceptos que la de los suelos saturados; pero existen
entre ambos casos algunas diferencias muy significativas. En los suelos no sa
turados los poros contienen agua s6lo .parcialmente y en ellos existe aire en -
una proporcidén acorde con el grado de saturacidn; la gran diferencia de compor
tamiento mecdnico entre amboa fluidos impone caracteristicas de comportamiento
muy complejas al conjunto. Desde luego, dentro de la actual manera de concebir
la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos sigue siendo cierto que es -
el esfuerzo efectivo el que controla la componente friccional de dicha-resis -
tencia. Los esfuerzos cortantes son tomados s6lo por las partfculas sélidas -
del suelo no saturado (esqueleto), excepto a niveles de deformacién muy altos;
en cambio el esfuerzo normal total en cualquier plano se descompone en general
en dos partes, una correspondiente al esfuerzo efectivo transmitido en el es -
queleto mineral y otra neutralizada por la presién del fluido en los poros del
suelo. Pero ahora ia presifn neutral es una combinacién muy complicada de pre
si6n y tensidn capilar en el agua y de presidn en el aire, que depende del gra
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do de saturacidn y del tamano de 1os poros del suelo.
Si hay un sole fluido en los poros, sea aire o agua, el esfuerzo normal -
efectivo medido por la ecuacidn ya establecida es:

5-'=0'—u

il
donde & es el esfuerzo efectivo, T o1 total y u la presién neutral. En los_
suelos parcialmente saturados suele haber dos fluidos en los poros, los cuales
pueden estar en equilibrio a presiones que difieren considerablemente en uno y
otro a causa de la tensidn superficial. Bishop ha propuesto para representar_
al esfuerzo efectivo en este caso una expresidn del tipo

o= o — + -
u, + X (ua "w)

donde Uy representa ta presién en la fase gaseosa (gas 0 vapor)y Uy la presién

en la fase liquida. E1 parametro X vale uno para suelos saturados y cero para
suelos secos; sus valores intermedios dependen sobre todo del grado de satura-
cibn, pero estdn inflyidos también por otros factores tales como 1a estructura
del suelo, Tos ciclos de humedecimiento y secado a gue éste esté expuesto y -
los cambios de esfuerzos que se tengan para un valor particular del grado de -
saturacién. Los valores de u, y uy que se tienen cuando se somete al suelo a_
cambio de esfuerzo 8T han sido estudiados por Bishop y Eldin y por Skemton.-
Segln estos autores, al aplicar a un suelo parcialmente saturado un incremento
tanto en la presion del agua, como en la del aire, de acuerdo con las relacio-
nes.

Aua=8aﬁa'3

Au =8 Ao
W w 3

Las expresiones anteriores sirven para definir 105 coeficientes de presidn
neutral B. vy B .
qun o
Cabe un eHfoque similar para expresar el aumento de la presifn en el agua
y en el aire al aplicar un incremento al esfuerzo”desviador que se ejerce sobre
una-muestra de suelo; ahora

A.ua
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Figura 64. Prueba triaxial sin drenaJe en un sue1o parc1a1men
, te saturado . RPN .
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Valores tipicos-de A'fen lé'falla'héﬂ éidé-repdrféaoslpor Bishop y Henkel--

quedando comprendidos entre =0, 28 y +0 27 para. muestras de sueTos compactados
parciaimente saturados. . : .

En pruebas: triaxiales.sin drenaJe en suelos parc1a1mente=saturados, la re
sistencia al-esfuerzo cortante aumenta'con la: presién normal exterior, pues la
compresifn del aire ‘permite el desarrollo de esfuerzo efectivo; sin embargo, &'
el aumento de resistencia se hace cada vez menor, por el efecto de disolucidn_
del aire en el agua de los poros, que se hace mds facil segiin aumenta la pre -
si6n en el propio aire. Cuando los niveles de esfuerzo son suficientemente ai
tos, la baja compres1b111dad del conjunto agua-aire disuelto y la d1sm1nuc1on
del volumen de vacios por deformacifn se concitan para producir en el espéci -
men un comportamiento similar al de los suelos saturados, con un &ngulo ¢ en -
la envolvente de falla que tiende a ser cero. ~La envolvente de esfuerzos tota
les no es pues una recta, sino una curva que tiende a la horizontal. Los pard
metros de resistencia ¢ y ¢ sdlo pueden definirse si se aproxima a una recta -
aquel tramo de la curva que comprenda al intervalo de esfuerzos normales que -
rija en el problema particular de que se trate. Si se ha de resolver un pro -
blema con el criterio de esfuerzos totales, y ese es el caso mis comin en sue-
los no saturados, es de la mayor importancia reproducir en la prueba de labora
torio condiciones 1o mis representativas que sea posible de las de campo. En_
la figura 64 se muestra una envolvente tipica de sue]os no saturados en pruebas
triaxiales sin drenaje,

No es pos1b1e realizar pruebas con drenaje en suelos parcialmente satura-
dos, con el mismo sentido e 1nterpretac1on que las pruebas lentas normales (es
decir, pruebas en que la presién neutral sea nula en toda etapa significativa),
pues ello implicaria destruir las tensiones cap1lares y para ‘lograr tal fin es
prteciso saturar la muestra. Si se desea trabajar con esfuerzos efectivos, pa_
ra obtener la envolvente correspondiente 1o que se ahce es saturar la muestra_
y suponer gue tal proceso no produce cambios s1gn1f1cat1vos en el valor de ¢;-
éste criterio ‘resulta conservador en los ana]1s1s practicos, pues la resisten-
.cia suele disminuir con la saturacidn.

i
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Considérese, por ejemplo, un edificio que vaya a ser construido sobre un_
terreno arcilloso franco. Seglin progresa el proceso de consolidacidn inducido
por-el eficio, la resistencia del suelo aumenta. La condicidén critica corres-
pondérd entonces a las etapas iniciales de la vida de la obra. Por ser la ar-
¢illa muy impermeable, los procesos de consolidacién serdn lentos y, comparati
vamente, el tiempo de construccidn de la estructura despreciable.- Por ello, -
el momento critico serd cuando la carga del edificio se complete. En este ca-
S0 es obvio que una prueba en que el esfuerzo desviador se aplique rdpidamente-
representa las condiciones de campo; la prueba rdpida satisface esa condicidn.

Figura 66. Variacion de la resistencia al esfuerzo
cortante en un corte y un terraplén en_ -
el mismo suelo arcilloso.

Por el contrario, si el edificio fuese a ser construido sobre una arcilla
igual a la anterior, pero con abudantes intercalaciones de arena que proporcio
nen drenaje rdpido y eficiente; puede pensarse que el suelo se consolida al -
unisono con el progreso de la construccidon de la estructura, por lo caul la -
prueba lenta seria ahora la adecuada para la determinacidn de la resistencia -
al esfuerzo cortante. Si la estructura que se desea construir es un terraplén
(Fig. 66), por ejemplo para un camino o un bordo de proteccidn, y se requiere_
investigar las condiciones del tervois gue lo ha de soportar, debe tenerse en_
cuenta que el peso del terraplén incluird un proceso de censolidacidn en el --
suelo, si éste es arcilloso y, por tanto, su resistencia al esfuerzo cortante_
tenderd a aumentar con el tiempo. Si el terraplén se construye rdpidamente y_
el terreno arcilloso tiene drenaje dificil, el instante mds critico serd el --
inicial de la vida de la obra, antes de que se produzca la consolidacidn del -
suelo. y,: por ello, To que se dijo para el caso andlogo del edificio conservard
su validez. Si el suelo se consolida tan aprisa como avanza la construccidn -
de Ta obra, la prueba lenta seria la correcta para la obtencién de los datos -
de proyecto. ’ _ _ , ' _

Las cosas variardn radicalmente si en el mismo suelo se desea hacer una -
excavacion, por ejemplo para la cimentacidon de una estructura. En ese caso, -
sobre todo se las condiciones del suelo facilitan el fendmeno, se€ inducirdn ex
pansiones en la masa del suelo por la déscarga efectuada y, por ello, la resis
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tencia al esfuerzo cortante tenderd a disminuir con el tiempo. Ahora la condi
cién critica del suelo estard en los momentos finales del proceso de expansidn,
que corresponderdn a etapas avanzadas de la vida de la obra. La prueba lenta_

o la rédpida-consolidada serian obviamente las recomendables para la representa
cién de esta situacidn.

Una vez seleccionado el tipo o tipos de pruebas triaxiales de las que han
de obtenerse los datos de resistencia del suelo para proyecto, 1o que se hace_
hoy en la gran mayoria de los laboratorios es realizar varias pruebas de tipo_
escogido, obteniendo el circulo de Mohr de falla en cada una y trazar a ojo la
recta (en el tramo normalmente consolidado) envolvente de esos circulos. En -
el tramo preconsolidado las envolventes se trazan a mano siguiendo las formas
ya discutidas en este trabajo y siendo tangentes a los circulos. Una vez obte
nida asi la envolvente aproximada del suelo en ese tipo de prueba, es costum -
bre seleccionar dentro de ella el tramo que corresponde al intervalo de presio
nes en el que se vaya a mantener al suelo en la obra particular de que se tra-
te y trazar, de ser factible, una recta que represente con suficiente preci -
sion a la envolvente en el tramo. Esta recta, sobre todo en suelos preconsoli
dados o no saturados, sequramente no pasard por el origen de coordenadas, y su
ecuacion matemat1ca serd de la forma

s =a+ o tan x

con a y x como pardmetros definidores de la resistencia del suelo en la prueba
particular efectuada y dentro del intervalo de presiones considerado (a es la
ordenada en el origen y x el dngulo de inclinacidn respecto a la horizontal de
la recta en cuestidon). N&tese que la ecuacion anterior es de la misma forma -
que la Ley Clasica de Coulomb. Sin embargo, resulta ya iniatil discutir las di
ferencias esenciales de concepto de interpretacidn entre ambas; a y x ya no -
tienen un sentido fisico caracteristico como propiedades inherentes al suelo,-
sino que solamente son elementos de cdlculo. Por la fuerza de la tradicidn -
histérica y la simple costumbre, algunos autores han 1lamado a "a" la "cohe -
sién aparente del suelo” en las condiciones de su obtencidn y a "x" el "dngulo
de friccidn aparente". Incluso es usual en las obras sobre la materia seguir_
usando los simbolos c y ¢ para los pardmetros de resistencia, pero naturalmen-
te sometiéndolos a la interpretacién moderna. En este sentido han de ser tam-
bién interpretados los simbolos ¢ y # cuando aparezcan en las pdginas Subsi --
guientes de este trabajo. Como quiera que las pruebas triaxiales actualmente_
usadas representan circunstancias extremas para el suelo en estudio, algunos -
especialistas en estas materias, cuando se enfrentan a un caso real gobernado_
por circunstancias intermedias entre las adoptadas para las pruebas, prefieren
dibujar sus propias envolventes simplemente interpoiando entre las dos repre -
sentativas de, comportamientos extremos. Este proceder ha de estar siempre res
paTdado por amplia exper1enc1a, pero en ese caso conduce a la obtenc16n de da-
tos mds realistas que ninguna prueba por separado.
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Figura 67. Resistencia mixima y residual y caracteristica de resis
tencia al esfuerzo cortante de una arcilla preconsolida
da.

D Resistencias maxima y residual de las arcillas.

Considérese upa arcilla preconsolidada sometida a una prueba de corte sim
ple o prueba directa en la cual se permita en todo momento drenaje libre (ca -
racteristicas correspondientes a una prueba lenta); supbngase también que se -
trata de una prueba de deformacidn controlada, con velocidad suficientemente -
lenta para que se disipen las presiones de poro y en 1a que se midan los es -
fuerzos necesarios para producir las deformaciones que se provocan. Conforme
el desplazamiento aumenta y la muestra de arcilla preconsolidada se deforma an
gularmente, aumenta la carga tangencial y, por tanto, el esfuerzo cortante, pe
ro para una presién normal efectiva dada y aplicada a la muestra existe un 11-
mite definido para el esfuerzo cortante que la muestra puede resistir; a este_
1imite, que hasta ahora se ha venido manejando en este trabajo con el nombre -
de resistencia al esfuerzo cortante de la arcilla, se le 11amard ahora resisten
cia mdxima. Si la prueba continda, provocando mayores desplazamientos angula-
res, disminuye la fuerza tangencial aplicada {y el esfuerzo cortante actuante).
En 1a prdctica, la prueba se suspende una vez que la resistencia maxima ha que
dado bien definida; sin embargo, si la prueba continia, se observa que, segin_
el desplazam1ento crece, la resistencia de la arcilla disminuye; pero esta d1s
minucidn también tiene un 1imite, el cual, una vez alcanzado, se conserva, aun
cuando el desplazamiento angular crezca a valores grandes, del orden de varios
centimetros a la escala de 1a prueba, y existe evidencia de campo - de que en -
la arcilla esta resistencia se conserva para desplazamientos del orden de me -
tros. Si de esta manera se realizan diferentes pruebas, usando en cada una -
distinta presidon normal efectiva, se obtendrdn resultados similares a los an -
tes descritos, aunque naturalmente sean distintos en cada caso los valores fi-
nales de la resistencia exhibida por la arcilla. A esta resistencia final, mas
allad de la mixima, se le 1lama resistencia residual. En la parte {a) de la -
figura 67 se muestra la relacidon esfuerzo cortante-desplazamiento, tal como es
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usual obtenerla en una prueba como T1a descrita. Ahi puede verse también el --
cambio en contenido de agua sufrido por el espécimen durante la prueba.

En la parte (b) de la misma figura se han trazado las envolventes de fa -
11a obtenidas 1levando los resultados de diferentes pruebas a un plano de es -
fuerzos normales efectivos sobre el plano de falla contra las resistencias mi-
ximas y residuales obtenidas en esas pruebas. Puede observarse que dichas en-
volventes resultan priacticamente lineas rectas, pudiéndose por ello escribir -
para la resistencia maxima

sc =+ o tan ¢

y para la resistencia residual:
= + el
S ¢.+ .0 tan dr

Los resultados de las pruebas que se han realizado han demostrado que in-
variablemente C. es muy pequena, pudiendo por ello despreciarse. Por tanto, -

para el uso de la resistencia residual puede escribirse

= O
Sr tan ¢r

También .se ha observado que ¢,. es menor gue el angulo ¢. En algunas arci

1las esa diferencia es de sélo 1 0 2 grados, pero se han registrado arcullas -
en que esa diferencia ha 1legado a ser de 10°
_ Las razones para explicar las diferencias anteriores, siguiendo & Skemp -
ton, podrdn ser las siguientes: primeramente se ha constatado gque en arcillas
fuertemente preconsolidadas hay expansiones cuando se deforman bajo esfuerzo -
cortante, sobre todo después de sobrepasar su resistencia maxima; por tanto, -
una parte de la disminucidn de resistencia puede achacarse ai incremento de -
contenido de agua que se produce como consecuencia. En segundo lugar actia el
desarrollo de franjas delgadas dentro de 1a masa general de la arcilla, en las
que las particulas de forma laminar se orientan en la direccidn del desplaza -
miento, y es razonable suponer que la resistencia de un conjunto de tales par-
ticulas orientadas al azar sea mayor que cuando se encuentran paralelamente -
acomodadas.
Independientemente de Tas razones que puedan aducirse para expl1car la -

disminucion de resistencia ¢e las arcillas cuando se sobrepasa su resistencia_

P
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midxima, hay evidencia de tal disminucién, especialmente cuando las arcillas --
son preconsolidadas. Entonces, si por cualquier razdn se sobrepasa la resis -
tencia mdxima en un punto cualguiera de la masa de arcilla, la resistencia en_
dicho punto descenderd; esto conduce a una redistribucidén de esfuerzos, como -
consecuencia de la cual se sobrecargan las zonas vecinas, con 1o que es posi -
ble que 1a resistencia mdxima se sobrepase en otros puntos préximos. Asi se -
concibe la iniciacién de una falla progresiva y, en el Timite, la resistencia_
a lo largo de toda una superficie de falla decrecerd al valor de la resisten -
cia residual. Sin embargo, son tan grandes los desplazamientos necesarios pa-
ra que la resistencia residual 1legue a desarrollarse, que esta condicidn sélo
debe considerarse para fines de proyecto o cdlculo, en general, cuando la arci
11a haya sufrido deslizamiento sobre una superficie.de falla existente de anti
guo o cuando exista en ella un estado de creep mds o menos generalizado.

Skempton sefala también que la presencia de gran nimero de pequefias fisu-
ras, grietecillas y otros accidentes similares en la masa de arcilla, constitu
ye otro caso en que la resistencia residual debe considerarse como la de pro -
yecto para un andlisis mds realista.

No existe una prueba estdndar para determinar en Tos laboratorios la re -
sistencia residual de las arcillas. Tras producir al espécimen un desplazamien
to del orden de un centimetro en un cierto sentido, se regresé a la parte des-
lTizante a su posicidn original, produciendo de nuevo el mismo desplazamiento y
continuando asi la prueba hasta que la resistencia de la arcilla 1legé a un va
Tor final constante, que se considerd la resistencia residual. E1 inconvenien
te de la prueba fueron los seis dias que durd, pues se realizd permitiendo en_
todo momento la disipacidn de presiones de poro. E1 propio Skempton comenta -
que esta técnica no es perfecta, y sugiere que una mejor prueba seria aquella_
gue produjese un desplazamiento continuo en un solo sentido, sin regresar; in-
dica también que los aparatos de resistencia al corte anulares pudieran resul-
tar apropiados. Otros autores han sugerido la conveniencia de usar pruebas de
torsion.

La disminucidn de resistencia del valor de la resistencia maxima al valor
de la resistencia residual no s6lo ocurre en las arcillas preconsolidadas, si-
no también en las arcillas normalmente consolidadas, aunque en este {ltimo ca-
so la diferencia entre ambac resistencias es de menor cuantia. En el caso de
las arcillas normalmente consolidadas la disminucidn en el dngulo de friccidn_
interna se atribuye principalmente al efecto de orientacién de las particulas,
cuando el desplazamiento ha sido importante a 1o largo de una superficie de fa
1la. Los resultados hasta ahora disponibles parecen indicar que la resisten -
cia residual de una arcilla, bajo un cierto esfuerzo normal efectivo, es la -
misma, independientemente de si la arcilla es preconsolidada o normalmente con
solidada; en otras palabras, que ¢ es constante para una cierta arcilla, inde
pendientemente de su historia de cBnsolidacién. Sin embargo, se ha visto que_
8. depende de la naturaleza de las particulas minerales. E1 valor de ¢r tien-

de a disminuir cuando aumenta el porcentaje de partfculas menores que dos mi -
cras. Skempton reporta valores de ﬂr de} orden de 105 cuando el porcentaje en

peso de particulas menores que dos micras estd comprendido entre 60% y 80%.

Lo importsnte desde el punto de vista prictico es definir con qué resis -
tencia se revisard la estabilidad de un talud dado, por citar la estructura de
tierra a la cual Skempton ha apiicado principalmente sus ideas sobre la resis-
tencia residual. Para ello define el concepto Factor Residual R, por medio de
la expresidn



donde

w
]

£ resistencia maxima de Ta arcilla.

resistencia residual de la misma.

3

w| »n

esfuerzo cortante promedio actuante en la superficie de falla bajo -
estudio.

Skempton analizd la estabilidad de diversos taludes fallados y para ellos

encontrd el esfuerzo normal efectivo promedio y la resistencia al esfuerzo cor

tante promedio en la superficie de la falla. Como se traté de fallas reales,-
s puede simplemente obtenerse de la consideracifn de que el factor de seguri-

dad sea igual a la unidad. Posteriormente compard esta s con las resistencias
maxima y residual de la arcilla, correspondientes al esfuerzo normal efectivo

que existia en la superficie de falla; en esta forma pudo calcular el factor -

residual para cada caso analizado. Si para un caso dado la resistencia con -
que falld el talud es 1a maxima, se tiene R=10ysi aquélla es iqual a l1a re-
sidual, R serd igual a 1.

Otra 1nterpretac1on alternativa para el.factor residual se obtiene escri-
biendo 1la expresién anterior como

s = Rsr + (1 —R) S¢

En esta expresion puede interpretarse a R como un nimero que indica Ta -

parte de la superficie de faila total a To largo de 1a cual Ta resistencia se_

ha reducido a su valor residual.
E1 objetivo de Skempton fue relacionar en 10 posible el valor de R con el

tipo de arcilla que forma el talud. Si la resistencia puede 1legar a la resis

tencia residual, recomienda el uso de esta Gitima en los andlisis précticos.
En arcillas sin fisuras y grietas, encuentra que es muy pequefia y despre-

ciable la disminucidn de resistencia en la falla respecto a la midxima, por lo
que en estos casos se podria usar en general dicha resistencia méxima; conside
ra también que los terraplenes de arcilla compactada pueden ca]cu]arse conside
rando la resistencia mdxima. Finalmente, si ha ocurrido una falla, cualqu1er

movimiento posterior sobre la superficie de.falla formada ocurrird actuando la
" resistencia residual, independientemente de la arcilla que se tenga.
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MATERIALES PETREQS PARA PAVIMENTACION Y SUS TRATAMIENTOS

I-3 INTRODUCCION - . .

Los materiales pétreos que se emplean en la construccidén de pavimentos -
constituyen uno de los aspectos principales para que estas estructuras propor-
cionen con eficiencia el servicio’y duracidn que se espera de-ellas, dentro de
las condiciones previstas en el proyecto.

Aunque la buena estructuracidén de los pavimentos guarda tamb1en estrecha
relacién con otros factores-no menos importantes, tales como el empleo de. 11 -
gantes asfalticos o hidraulicos, los procedimientos de construccidn que se - -
apliquen, etc., la consecucidn con éxito del objetivo citado al final- del pé -
rrafo anterior, depende en buena parte de que los materiales- petreos utiliza -
dos se seleccionen y procesen siempre, en forma congruente con el uso a que’ se
Tes ‘destine,-a fin de lograr en ellos,-al menor costo posible, la calidad que
se requiera en cada caso para resistir adecuadamente los efectos 1mpuestos por’
el trinsito y el medio ambiente.- "

En el presente trabajo se tratan Ios d1versos aspectos que deben tomarse
en cuenta para la localizacién y estud1o 'de "1os "bancos de material’ pétreo, se
dan-a*¢onocer los tipos mds C'm“nes de estor y las ideas generales para la’ for
mulacion del inventario de toiong, asi como su utilidad y aplicacidn.™

También se dan recomendac1unes sobre 1a utilizacidn de 1os diferentes ti-
pos de materiales petreos en las capas que, integran los pav1mentos y los con -
ceptos que es necesario considerar para definir el- tratamiento mis adecuado de.
estos materiales, incluyéndose a51m1smo los proced1m1entos ¥y equipos_que se re
quieren a. este respecto.. L ©ap

Finalmente, se hacen a]gunos comentar1os sobre e] emp]eo de mater1ales pé
teros de tipo especial que.han dado buenos.resu]tados en nuestro Pafs, median-
te la ap11cac1on de técnicas aprop1adas. ' e

- . e e 4 . ! P . :
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-2 FUENTES DE ABASTECIMIENTO T
A Genera11dades sobre localizacién de bancos de materiales- - - - !

' Con objeto de llevar a cabo: Tos trabajos pre11m1nares para ‘Ta 1oca11zac1on
de bancos de materiales, €s necesario contar con un plano de 1a regidn por ex-
plorar, de preferencia que este plano sea fotogréf1co y de'ser posible fotoin--
terpretado; en el caso de no poder contarse con estos datos se necesitard un -
plano en el que se tengan' ubicados los rios existentes,’ los accidentes topogré
ficos importantes, las poblaciones:con Sus vias de acceso, la existencia de mi:
nas o canteras en explotacién o que hayan sido explotadas, etc. Ademds, debe-
rd recabarse con los habitantes: de la regign, informaci6n sobre la obtencidn --
de los materiales ‘de construccidn empleados en la zona por explorar y vaciarla
en el plano, en el cual -también se deberd sefialar el desarrollo del cam1no por'

pavime-tar o la ubicacidn de la'obra de que se-trate. . - -

Una vez que se cuente con un plano como’ el indicado anter1ormente se pro-
cedera a efectuar la exp]orac1ow de 1a regidn, para lo cual, si no se estd fa-
miliarizado con ella, es CG.»-..JHVH hacerse  zcompafiar por una persona conoce-
dora de 1a zona; los recorvidos da exp1orac10n s podrdn efectuar en heliclpte
ro, vehiculo automotor {en ocasiones serd necesario de doble tracc1on), Iancha,

‘—caba1lo 0 a pie, segun sea’ necesar1o, durante los recorr1dos se correg1ra y o

- 1 e [ . .; -
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cu1ar, e31da1, nacional, etc.

" Respecto al terreno también es c0nven1ente informar- si estd cultivado, ti
po de cultivo, si hay edificaciones o instalaciones proximas que se pudleran -
afectar durante 1la explotacién, etc.

Sobre el banco se indicard si estd en produccidn y en caso de ser asi se_
sefalard quien lo explota, tipo del material producido, destino, produccidn -

promedio diario, capacidad de produccidn, precio del material procesado, etc.

Si la necesidad del banco no es: todo el afio, se indicara cual es la epoca
en que es accesible.

De 1a informacidn mds rec1ente que se tenga de las caracter1st1cas fisi -
cas representat1vas del material que forma el banco, se podrd tomar en cuenta_
un nomero de ensayes que $ea congruente con las part1cu1ar1dades del banco y -
defina las caracteristicas del material; en caso necesario se compiementard di
cha informacidn con nuevas determinaciones de calidad, las indispensables para
asequrar que el volumen registrado es factible de aprovechar.

De cada banco se hard un croguis en el que se muestre la zona de material

aprovechable, se indique el espesor promedio del material de despalme, el espe

sor del estrato de] material aprovechable, el volumen aproximado de este-Glti-
mo material, la localizacidn del banco con respecto.a la carretera u obra de -
que se trate, asi como algunas fotografias que den idea de las caracteristicas
sobresalientes del mismo. Toda la anterior informacidn se obtendrd para cada_
uno de los bancos del inventario y deberd estar contenida en un folder en el -
archivo de estudio de bancos, a fin de poder consultar, complementar o-aumen -
tar 1a referida informacion.

Como resultado de toda la.informacidn obten1da se formulard el inventario
de bancos de materiales, el cual para fines practicos deberd contener los da -
tos siquientes:

Carretera, tramo u obra de que se trate, laboratorio que ejecutd el estu-
dio, fecha del Gltimo estudio, nimero del banco, nombre del banco y su ubica -
cion, tipo de material, usos probables, volumen disponible, espesor de despal-
me, tratamiento y caracteristicas fisicas principales del material (tanto en -
su estado natural como ya tratado, indicando el' proceso a que fue sometido el

material), tales como: tamafio mdximo, porcentaje de desperdicio segiin sea el -

destino del material (en malla de 2", 3/4", etc.), zona granu]ometrlca, valor
relativo de soporte estdrdar (%), limite 1iquido (%), contraccién lineal (%),
expansidn (%), equivalente de arena (%), desgaste (%}, afinidad con productos
asfalticos, etc.

_Finalmente, deberdn comp]ementarse los datos. anteriores con un plano gene
ral en que se ubiquen los diferentes bancos de.materiales disponibles en la re
gién, carretera, tramo 0 zona correspondiente a una o varias obras,’y donde --
también se sefialen en forma resumida para cada banco de material, su ndmero y_
nombre, tipo de material, tratamiento recomendable y uso probalbe. -

c) Utilidad y aplicacidn.

Los inventarios de bancos de materiales tienen una.utilidad man1f1esta, -
ya que esta informacidn se puede aprovechar en el momento que se necesite, co-
mo puede ser el caso de reconstruccidn de caminos u obras, en amp1iaciones, en
obras nuevas, en conservacifdn, con 1o cual no se tendrdn demoras en el inicio_
de los trabajos por falta de bancos de materiales.

Oebido a que los referidos, inventarios se llevardn a cabo en toda la Repi
blica, en cualquier parte que se ‘tenga la obra se podrad tener informacién de -

- los bancos existentes, tipo de materiales, tratamientos, etc., y en el caso de

)
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que la obra se encuentre en una regidn o zona donde se tengan antecedentes de_
bancos, los estudios correspondientes se circunscribirdn {nicamente a esa re -~
gién, con 1o cual también se ahorrard tiempo en su localizacién.

Se considera conveniente que para una mayor utilidad de Tos ya referidos_

inventarios, se estén actualizando continuamente, con 1o cual se tendrd infor-
macidén reciente de los bancos en explotacién, los agotados, los nuevos, asi co
mo cualquier otra inoformacidn que hubiera cambiado durante el lapso menciona-
do.

[-2 UTILIZACION DE MATERIALES PETREQS EN DIFERENTES ELEMENTOS DEL PAVIMENTO.

~a) Materiales de uso probable en sub-bases y bases hidrdulicas.
Probablemente los materiales que mds uso tienen en sub-bases y bases hi -
drdulicas son las gravas-arenas procedentes de rios, las cuales generalmente -
deben ser sometidas a trituracidn parcial y cribado, y en mayor parte de los ~

casos es necesario mezclarlas con otro material que posea ciertas caracteristi

cas, para que complementen su granulometria, mejoren su cementacibén, abatan su
plasticidad, etc.; estos materiales se prefieren a otros, debido a lo econdmi-
co que resultan tanto en su extraccidn, como en su tratamiento.

Otro de los materiales que frecuentemente se emplean son los conglomera -
dos, y aunque su uso mis comin es en sub-bases, también se emplean en bases; -
en ambos casos después de su trituracidn parcial y cribado, 1o mds usual es -

que se les agregue un material fino inerte, para reducir principalmente sus ca

racteristicas plasticas. Los conglomerados también son de uso probable y para

su empleo, en general se someten a trituracidn parcial y cribado, mejordndose

sus caracteristicas en caso de ser necesario, con algin otro material en la -
forma sefialada para las gravas arenas de rfo.
La arenisca es otro de los materiales que generalmente se emplean en sub-

bases, dichos materiales normalmente sélo se someten a tratamiento de disgrega

do o trituracidn parcial; también se emplean como materiales de mejoramiento -
en los de base (15 a 25%), los cuales cominmente son materiales triturados to-
tal o parcialmente cribados.

Principalmente en las sub-bases se emplean algunos tipos de rocas altera-
das, las que en Ta mayoria de las ocasiones se les da tratamiento de disgrega-
do o trituracidn parcial, dependiendo éste de su grado de alteracion. En oca-
siones se utilizan en un porcentaje reducido (de 15 a 30%), como materiales de

mejoramiento en las mismas sub-bases y/o bases. Cuando se encuentran muy alte

radas se han empleado en la construccidn de la capa subrasante.

Los materiales sometidos a trituracidn total y cribado, como las rocas -
procedentes de mantos, deplsitos, pepena, etc., se emplean principalmente en -
bases h1drau11cas, pero en ocasiones, debido a la escazes de otros materiales_
mds econdmicos como las gravas-arenas, 10os conglomerados, etc., se emplean tam
bién en sub-bases; en ambos casos dichos materiales se usan solos cuando cum -
plen con los requisitos especificados, como sucede con las calizas, pero en -
ocasiones es necesario incorporarles algin otro material, con ciertas caracte-
risticas que complementen o mejoren las que tiene el materjal trituradoe como -
es el caso por ejemplo del basalto.

Los tipos de materiales antes sefalados, son los que se emplean con mayor
frecuencia, pero también se usan otros materialesde tipo espec1a1 los cuales_

se tratan por separado en el inciso I-5.
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b) Materiales de uso probable en bases estabilizadas.

Cuando por razones generales de indole econdmica se requ1ere emp]ear, en
bases de pavimentos, materiales de la localidad que por si solos no reiinen ca-
racteristicas fisicas satisfactorias para estos fines, se recurre a tratar di-
chos materiales adiciondndoles algin producto elaborado para modificar sus pro
piedades originales, haciendo que alcancen los valores establecidos respecto a
las normas vigentes.

Generalmente los materiales de uso probable en bases estabilizadas pueden
ser 1os mismos que los de sub-bases o bases hidrdulicas, cuando dichos materia
les no cumplen con las especificaciones de calidad correspondientes; en este -
caso se procede a la estabilizacidén, lo cual puede ser a base de productos as-
falticos, cemento Portland, mezclas de cemento Portland y puzolana, cal hidra-
tada, mezclas de cal hidratada y puzolana, y mezclas de cal hidratada y cemen-
to Portland.

Los materiales empleados en estabilizaciones deberdn 1lenar los requisi -
tos que se indican en las Especificaciones Generales de Construccidn en los in
cisos 91-03.3, 91-03.4 y 91-03.5. Asimismo deberdn cumplir con lo indicado en
diches incisos una vez que hayan sido estabilizados.

1. Bases estabilizadas con cemento hidrdulico, cal hidratada y/o puzola-

nas.

En Tas estabilizaciones con cemento hidrdulico y/o cal hidratada y/0 puzo
lanas, los casos mds comunes los constituyen materiales que estdn excedidos de
plasticidad y/o presentan bajo valor soporte, dentro de ciertos limites razona
bles. Mediante el empleo de pequefas cantidades del producto estabilizante, -
que varian generalmente de 2 a 4% en peso del suelo seco, es posible neutrali-
zar o reducir la actividad de la arcilla, por acciones f1s1co -quimicas, obte -
niéndose un descenso en el indice pldstico y un cemento en la resistencia del
suelo tratado. ET1 empleo mds efectivo de estos estabilizantes, se tiene para_
las gravas arcillosas, gravas cementadas, caliches, rocas alteradas y suelos -
similtares.

Como un caso especial se cita el de los materiales que alin cumpliendo con
las especificaciones correspondientes, conviene incrementar su calidad con el
empieo de alguno de los estabilizantes antes seflalados, por diversos requisi -
tos de disefio; tal es el caso de los materiales utilizados en la base hidruli
ca del tramo E} Toreo-Satélite de la autopista México-Querétaro, donde por e]_
elevado volumen de trdnsito previsto, se le adiciond al material triturado el
3% en peso de cemento Portland, con resultados satisfactorios.

- 2. Bases estabilizadas con asfalto.

Aunque las bases asfé&lticas resultan en general mds caras que las bases -
estabilizadas con cemento h1drau11co, cal hidratada o puzolanas, su empleo se_
ha difundido mucho en nuestro pais, debido sin duda a las ventajas que presen-
tan respecto a las citadas en segundo término.

La funcidn del asfalto en este caso, estriba fundamentalmente en aglome
rar las particulas del suelo, proporc1onando a éste suficiente cohesién y re -
sistencia una vez compactado. Tratdndose de materiales con cierto contenido
de .arcilla, la funcidn del asfalto debe consistir ademds, en impermeabilizar
las particulas de arcilla, para contrarrestar su actividad en presencia del -
agua. Por lo tanto, en cualquier caso donde el asfalto se utilice como produc
to estabilizante de un suelo, la condicidn primordial para su buen funciona -
miento, €S gue guede un1formemente distribuido y dé lugar a la formacidn de -
“una pelicula que cubra y se adhiera firmemente a las particulas del suelo.

4
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Por razones obvias, 1os materiales pétreos mds indicados para la construc
cién de bases asfdlticas, son las gravas arenosas, aglomerados, arenas 1imosas
y arenas limpias, aunque también puede ser conveniente, por diversos reguisi -
tos de disefio, emplear material producto de la trituracién de rocas. Por-otra
parte, no deben utilizarse materiales pétreos de baja sanidad, susCeptibles de

fraccionarse una vez cubiertos por el asfalto o bajo los-efectos del trénsito,
ni tampoco materiales con grumos o terrones que no puedan disgregarse antes de
la 1ncorp0rac1on del asfalto-

c) Materiales de uso probable en mezclas asfdlticas y tratamientos super

ficiales.

Los materiales que se emplean con mds frecuencia en mezclas asfdlticas -

son las gravas-arenas, los aglomerados, conglomerados, rocas de mantos de depd
sitos o de pepena, y algunos otros materiales que pueden con31derarse como es-
peciales.

En general, ‘Tos materiales como las gravas- arenas, Tos aglomerados ¥ con-
glomerados, para su empleo de mezclas asfé1t1cas, es necesario. someterlos a un
tratamiento de trituracién parcial y cribado, aunque.con frecuencia, en el ca-
so de los conglomerados y aglomerados, es necesario el lavado; las rocas proce
dentes de mantos., depos1tos 0 pepena, se’someten a trituracidn total y .cribddo,
siendo también necesario en cieetos casos lavarlos, para eliminar. las part1cu-
Jas arcillosas que se encuentren adheridas al petreo En algunas ocasiones, a
tos materiales sefalados anteriormente, se les incorpora otro material pétreo,
con objeto de mejorarn, algunas caracterfsticas fisicas-del material principal,-
cofio granulometria, plasticidad, etc., pues cualesquiera’ de los materiales pé-
treos que se pretendan emplear en mezclas asfdlticas, es'necesario que cumplan
con'las normas de- ca11dad establec1das en-las Espec1f1cac1ones Generales de -
Construccién. = R I AR FR

- Para emp]earse ‘en tratam1entos supefficiales, genera1mente se utilizan -
aravas y rocas de mantos, de depésito y de pepena y solamente en casos muy es-
pec.a]es,.se 1legza a emplear aglomerados o conglomerados cuando éstos se pre-
sentain limpios de arcilla y con una fuerte. proporc1on de fragmentos tritura --
bles. En ocasiones es necesario someter a lavado a' los materiales antes sena-
iados, para e11m1nar 1as particulas arcillosas o bien, el polvo, el cual en es
te caso es muy. perjudiciat, pues dificulta la adherencia del asfalto con el pé
treo, como 5ucede frecuentemente con materiales procedentes de mantos de roca_
caliza. .
d) HaLer1a1es de uso probabTe en pav1mentos de concreto h1drau11co

Los materiales que tienen mayores probabilidades de emp]earse en pavimen-
tos de concreto hidrdulico son las gravas-arenas procedentes de rios, las cua-
Tes para su empleo generalmente se someten a tratamiento de cribado con el fin
de eliminar los tamanos mayores al mdximo que se nece51ta en la grava, y sepa-
rar ésta de la arena.

En ocasiones debido a 1as caracteristlcas prop1as de la reg1on no hay gra
vas-arenas, contdndose solamente con boleos que tienen cantidades 1naprec1g_ -
bles de grava y arena, 0 con arenas con cantidades insignificantes de grava, -
por 1o cual en estos casos, para la obtencidn de los agregados, se recurre a -
un tratamiento de trituracidn total o cribado, segin sea el caso.

Las rocas sanas también pueden emplearse como materiales de pavimento de_
concreto h1drau11co sobre todo cuando hay escacez o no se cuenta con grava- -a-
rena de rio; para el objeto, dichas rocas se -deben someter a tratamiento de tri
turacidn total"y ciibado con el fin de obtener la grava y la.-arena, y en oca -
siones, es necesarmo 11egar hasta' la molienda para producir el u1t1mo material

indicado.
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a) E11m1nac1on a mano del desperdicio. : : .

En las etapas de revestimiento provisional y sub-bases, existen materia -
les de bancos, principalmente en playones de grava-arena, que en general cum -
plen con los requisitos sefalados por las normas respectivas, en forma natural,

“presentando s61o desperdicios mayores de 3" (7.62 c¢cm)} o de 2" (5.08 c¢cm) en un_

porcentaje del orden de 5 a 10, 1o que permite su eliminacidén a un costo bas -
tante econémico mediante el emp1eo de gente. E1 procedimiento utilizado en es
te tratamiento consiste en 1as operaciones de despalme o }impieza del banco, -
extraccién del material, la cual puede ser a base de tractor y cargador o equi
po de draga si el nivel de agua fredtica es tal que no sea operab]e el carga -
dor y después de 1levar directamente el material mediante camiones al camino,-

_acamellonamiento del mismo con motoconformadora para facilitar la pepena de -

Tos fragmentos de tamafio mayor que el especificado. Esta dltima operacidn de

b) D1sgregado de materiales. '

La operacidn de disgregado genera]mente se hace en materiales del tipo de
conglomerados calichosos no muy cementados, areniscas cementadas, o rocas alte
radas, 10S que se utilizan en las etapas de revestimiento.provisional o sub-ba
se, para 10 cual se emplea equipo a base de pata de cabra y/o hyster, jalados

* generaimente con tractor. Este tratamiento se combina .con el procedimiento an

terior de eliminar a base de pepena el desperdicio que 'ya no es posible d1sgre

gar a tamafios menores. Este procedimiento frecuentemente se aplica en construc
.. ciones de carreteras, donde el pavimento en operacidn se encuentra constituido

por una base hidrdulica y una carpeta de mezcla asfdltica, las que se escarifi
can procediéndose después a 1levar a cabo un disgregado mediante el cual se -
rompen 10s pedazos de pavimento a un tamafioc no mayor de dos pulgadas, utilizén
dose el equipo descrito, gue se combina con motoconformador para facilitar la_

operacidn de pepena y darle uniformidad al material.

¢) Cribado de materiales.
. La.operacidn o tratamiento de cribar exc1u51vamente materiales para su -
uso en pavimentacidn, se aplica para aquéllos poco o nada cohesivas, cuyo por-

" ciento de desperdicio, pueda fluctuar de un 5 a un 25 de fragmentos con tamafio

mayor que el especificado y en general es aplicable a materiales destinados pa
ra revest1m1entos provisionales, sub-bases, bases de tipo hidriulico y en ca‘-
SOS muy especiales. en 1a obtencidn de pétreos para carpetas de uno o dos rie -
gos y en mezclas asfédlticas en el lugar.

Depend1end0 de la etapa de pavimentacién y del tipo de material se efec -
tda la operacién de cribado, la cual puede 1levarse a cabo utilizando una cri-
ba de gravedad, que consiste en un a instalacién simple formada por una malla_
de abertura cuyo tamafic es la mdxima medida aceptada para dicho material, 3" -
(7.62 cm) en revestimiento provisional, 2" (5.08 cm) para sub-base y 1 1/2" -
(3.81 cm) para base hidréulica, con una inclinacién variable del orden de 30°y
una tolva de entrada formada por tablones de madera. - La operacidn consiste en
la descarga en la tolva del material en grefia .procedente del banco, acarreado_
con camién de volteo y por gravedad, pasarlo a través de la criba para caer en

“un camidn colocado ex-profeso, resbalando el material de mayor tamafio sobre 1a

superficie de la criba, para depositarse fuera de la misma como desperdicio. -
Este tratamiento es el mds simple y se emplea en materiales que presentan en -
general .una buena granulometria en estado natural, como es el caso de algunos_

- depbésitos de grava-arena.

)

)
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Cuando se requiere una buena dosificacidn o eleccidon de materiales pétreos
en diversos tamafios, operaciones que en general se combinan con el tratamiento
de trituracidn, se utilizan cribas vibratorias. Estas mdquinas se componen de
uno, dos o tres pisos de mallas de alambre o de placas perforadas con orifi -
cios de diversas formas, montadas en un bastidor flotante apoyado en resortes.
ET efecto vibratorio se produce por medio de una flecha excéntrica o con con -
trapesos que giran a elevada velocidad accionados por un motor eléctrico, sien
do_ el ritmo aproximadamente de 1,200 vibraciones por minuto.

La superficie de cribado estd constitutida por mallas de aberturas cuadra
das, siendo 1as que mds se emplean en la obra, para la obtencién de materiales
de pavimentacién, las que se indican a continuacidn:

Denominacién de la

malla, milimetros Referencia
76.0 3"
50.0 2"
37.5 11/2"
25.0 1"
19.0 3/4"
12.5 1/2"
9.5 3/8"
6.3 1/4"
4.75 No. 4
2.36 No. 8

La operacidn de cribado.utilizando equipo de cribas vibratorias, general-
mente se usa en combinacidn con equipos de trituracibén parcial o total como -
complemento, y existen cribas horizontales con doble mecanismo excéntrico y --
cribas inclinadas con ‘excéntrico simple. - Las inclinadas son mids econémicas pe
ro ocupan, para tamafos iguales, un mayor espacio vertical de instalacién que_
las correspondientes horizontales, aun cuando en ambos tipos se logran produc-
ciones y eficiencias similarés.

Los tamafios mds utilizados {ancho por longitud de la superf1c1e de criba-
do) son los de 4' x 8', 4' x 10', 4' x 12, 5' x 12', 5x 14', 5' x 16'y - -
6' x 16', en sus variaciones de uno, dos o tres pisos.

Ademds de las cribas citadas, se emplean para cribar tamafios mayores, ge-
neralmente de mis de 1" (25 mm), las cribas de rejas vibratorias en las que un
excéntrico provoca un ligero movimiento longitudinal a fin de que el material_
pase a través de las barras.

Las cribas rotatorias es otro tipo que se ha utilizado mucho para clasifi
car los diferentes tamafnos de los materiales empleados en carpetas de riego. -
Este tipo de cribas estd formado por una estructura de forma cilindrica que gi
ra sobre un eje de modo que el cribado del primer tambor en serie, pase al se-
gundo y de éste al tercero, etc., obteniéndose los diferentes tamafos que se -
requieran.

E1 equipo de cribado puede complementarse con alimentadores, transportado
res y tolvas, cuando no forma parte de una planta de trituracidn.

d}) Trituracion de materiales.
La trituracidn es en general el tratamiento al que se recurre para poder_
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obtener la transformacidon del material en grefia o natural procedente de los -
bancos, a la sucesion de tamafios que se requieren para las diversas etapas de_
pavimentacién. La transformacidn citada no es posible 1levarla a cabo en una
sola etapa, por 1o que la conversidn del material natural en agregados ut11es
-se debe realizar en varios pasos, segun el tipo de material y la etapa de pav1
mentacidn a que se destine.

Existen diversos equipos de trituracién que se complementan con equipo su
piementario. E1 equipo de trituracidn propiamente dicho, puede constar gene -
ralmente de uno, dos o tres pasos, segin-el material que se debe obtener, pu -
diendo ser de las siguientes caracteristicas.

1. Trituradoras primarias, las cuales pueden ser de quijadas o girato -
rias.

2. Trituradoras secundarias que pueden ser de rod1]1os, de martillos o -
impacto y de conos.

3. Trituradoras terciarias de rodillos, martillos o de impacto y de conos.

4. Trituradoras o0 molinos que pueden ser de barras y de bolas.

Entre el equipo complementario para los tratamientos de trituracifn se tie

nen: :

1. Alimentadores de delantal, de piato o vibratorios.

2. Bandas transportadoras.

3. Cribas vibratorias que pueden ser horizontalies o inciinadas, cribas -
de rejas o cribas rotatorias.

4. Elevadores de cangilones.

En plantas fijas en ocasiones se usan hornos secadores rotatorios y ciclo
nes para quitar el polvo.

Bidsicamente existen cuatro métodos de reduccidn del tamafio del material -
por compresifén, por desgaste, por impacto y por corte.

Los equipos de trituracidn utilizan diversos métodos de reduccidn depen -
diendo de su tipo, asi se tiene que las quebradoras de martillos emplean el im
pacto, desgaste y corte; las de rodillos, impacto, corte y compresidn; las gi-
ratorias, el impacto y la compresién, 1o mismo qge las quebradoras de quijadas
y de cono.

Para definir el tipo de equipo de trituracién mds adecuado desde el punto
de vista del material que se pretende utilizar como desde el aspecto econémico,
es necesario tener en cuenta la naturaleza del material por emplear, teniéndo-
se dos conceptos que definen los comportamientos y camps de utilizacidn de los
equipos:

- E1 indice de reduccibn y el coeficiente de forma.
‘Indice de reduccidn.

Se define como la relaci6n entre el tamafio del fragmento a la entrada del
equipo y el tamafio del material triturado a la salida del equipo. Este valor_
varfa de acuerdo con el tipo de trituradora segiin su construccidn y métodos de
reduccidén empleados.
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p— 0 —H
i d p—
- D
IR—d
IR = Indice de reduccidn.
D = Dimensidn o abertura de entrada.
d = Dimensidn o abertura de salida.

- C(Coeficiente de forma.

Se define como Ta relacién entre el volumen de un fragmento de roca y el-
volumen de una esfera hipotética de diametro igual a la dimensién mayor del -
fragmento:

v
v

= C(Coeficiente de {orina.

Volumen del fragmento.

= Volumen de la esfera de § = L.

= P de la esfera de volumen V.

De 1a fdormula anterior se obtienen los siguientes valores promedio en los

(- e B
|
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fragmentos mds comunes:

Forma del fragmento Coeficiente de forma

Esférico. 2 1

Cibico 7yT 0.37
Tetraedro 1

regular 7V = g.22

Canto rodado = 0.34

Grava triturada = 0.22

Lajas = ' 0.07

Agujas = 0.01

En relacidn con las formas de los fragmentos, los dos Gltimos no deben -
aceptarse debido a que por su forma las particulas tienen fuerte tendencia a -
fracturarse.

- Trituracidn primaria.

Esta etapa es la inicial en un proceso de trituracidn y se lleva a cabo -
mediante equipos de quijadas o giratorios. En general para realizar la prime
ra etapa de reduccidn de materiales pétreos se usa la quebradora de quijadas -
de simple togle con excéntrico superior, siendo un equipo de mecdnica simple,-
utilizdndose en las plantas portdtiles en tamafios que van de 12" x 36" a - - -
42" x 48", con pesos de 5,300 kg hasta 48,000 kg y producciones desde 18 a 840
toneladas por hora, dependiendo del tamafo del equipo, su abertura de salida y
naturalmente la naturaleza geolégica del material, alcanzando indices de reduc
cidn promedio de 8:1.

Bdsicamente Ta trituradora de quijadas consiste en una biela porta-quija-
das accionada por un voltaje, que se mueve acercdndose a una plancha fija y al
entrar el material a 1a cavidad trapezoidal que queda entre las dos, es tritu-
rado hasta alcanzar el tamafio de una boca de salida. Por razones de eficien -
cia, se recomienda que los fragmentos de material sean de un tamafio igual a la
sexta parte de la abertura de la boca de alimentacién.

La granuladora o quebradora de quijada secundar1a, trabaja bajo los mis -
mos principios, admitiendo tamafios menores. Esta mdquina tiene la ventaja de_
dar un coeficiente de reduccidén hasta de 8:1 y la granu]ometr1a del producto -
muy uniforme y clbica.

Las quebradoras giratorias no se utilizan en los grupos méviles por ser -
de grandes dimensiones y muy pesadas, por 1o que su empleo es en instalaciones
fijas de tipo minero o de produc¢idn de cemento.

Las dimensiones, expresadas generalmente en pulgadas, se refieren al rec-
tdngulo de su boca de admisidn (ancho por largo), para las quebradoras de qui-
jadas y por el tamafio de admisidn, en pulgadas, de la roca de alimentacién, pa
ra las quebradoras giratorias.
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- Trituracidn secundaria y terciaria.
Para estas etapas de la trituracién se tienen equipos variados tanto des-

de e1 punto de vista de su construccidn como de su efecto, teniéndose quebrado

ras de rodillos, impacto y de conos.

- Trlturadora de rodillos.
Este equipo .reduce los tamafios del material a- base de un efecto de compre
sién y de corte. Su uso en la actualidad ha quedado Timitado para triturar ma
teriales suaves y poco abrasivos como las rocas calizas, ya que losrmateriales

-que presentan un alto contenido de silice, originan en 105 rodillos, sobre sSu_

superficie cilindrica surcos y desgaste que elevan cons1derab1emente los cos -
tos de mantenimiento.’

El d1ametro de los rod1llos, con el objeto que puedan tr1turar los frag -

" mentos de roca), debe de ser 20° a 30 veces el tamafio maximo por triturar, sien-

do su produccidn proporcional al ancho del rodillo, teniendo su, limitacién en_
este aspecto ya que cuando es demasiado ancho se producen desgastos 1rregu1a -
res, siendo. mds notables en el centro que en las orillas del rodillo.’ Su indi_
ce de reduccidn es generalmente de 8:1 que es demasiado bajo debido principal-

~mente a las limitaciones en los tamanos de alimentacién, pudiéndose-aumentar -

este indice de reduccién, mediante un tercer rodiilo, .con el consiguiente au -
mento en su costo 1n1c1a1 en su Operacidn.

" E1 coeficiente de forma dé este tipo. de, quebradoras es baJo produc1endo-
se gran cantidad de material lajeado. c \

v

o = Trituradoras derimpacto o de marti1los

- Este tipo de quebradoras, utilizando los fuertes. 1mpactos de la roca o ma
terial impulsado contra las placas del bastidor, por uno-o dos motores queJha-
cen g1rar a.los martillos.a bastantes revoluc1ones por" m1nuto Con este tipo_
de equipo.sé obtiene material triturado de forma cibica con elevado coeficien-
te de forma, indice de reduccidn de 20:1 o inclusive de 30:1; sin embargo, tie
ne la Timitaci6n que no es adecuada para materiales con alto contenido de sili
ce (mds del 5%}, por el fuerte ,desgaste que sufren sus martillos y barras de -
impacto, siendo aconsejable su uso én mater1ales no abra51vos como ca11zas,‘do
lomitas, asbestos, etc. !

Cuando se.tienen mater1a1es humedos, puede emplearse la tr1turadora de -
martillos no atascable, ta cual tiene una placa rompedora viajera que estd en_
movimiento continuo, forzando la alimentacidn de material e impidiendo’ que se_

; _‘ An_ .!.I_ -

atasque la trituradora, siendo suficiente para triturar piedra caliza, cementos,

esquistos ybauxita. _ \ \

- Trituradora de cono. - T T .
Este equipo se usaba. aqLer1ormente en 1nstalac1ones de t1po minero, sin -

_embargo Su uso se ha generalizado en obras civiles, principalmente en caminos,

de 10 afios a 1a fecha. Se pensaba que este tipo de miquinas tenia una mecdni-
ca complicada, de alto mantenimiento y operacién costosa, sin embargo, la rea-

- lidad ha demostrado que este equipo aun cuando tiene.una -macénica precisa y -

con unidades robustas, su mantenimiento y costds de’ operac1on no, son mayores -

-que ‘las quebradoras de qu13adas o de rod11]os en operac1ones norma]es

Su mecanismo cons1ste en una. cav1dad 0 receptacu]o en el que gira una f1e
cha en posicidn vertical, cuyo movimiento excéntrico perm1te dejar entre las -
dos paredes, en determinado momento, una cavidad mds anmplia sobre la cual cae

X

»
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materiales procedentes de bancos y sometidos a diversos tratamientos, princi - <i)
palmente trituraciones parciales, totales y cribados, con frecuencia adolecen_

de deficiencias como por ejemplo las-contamincaciones con arcilla, que origi -

nan que presenten una plasticidad fuera de especificaciones; en otros casos se

tienen problemas de deficiencias en ciertos tamafios, en menos o en mids, O bien,

el material presenta un valor cementante casi nulo, siendo &sto bastante_
comin en las gravas de rfo utilizadas en bases de pavimento, ~origindndose pro-
- blemas para lograr la compactacidén requerida.

Con el objeto de corregir las caracterrst1cas sena]adas, se recurre a se-
parar en 2 6 3 tamafios el producto- triturade, operaci6n que se 1leva a cabo al
procesar el material en la instalacifn.que se tenga, pudiendo mediante bandas
transportadoras descargar]o directamente en las tolvas de la planta dosificado
ra, o efectuar esta operacidn mediante el empleo de cargadores. Para la dosi-
ficacidn se usa un equipo que estd constituido principalmente por un cuerpo -
formado por 2, 3 6 4 tolvas horizontales, que descargan sobre una banda rotato
ria horizontal, la cual, mediante un elevador de cangilones, transporta los ma
teriales a un recipiente metdlico, donde se le incorpora el agua necesaria. -
Una vez dosificados, mediante un sistema de paletas accionadas por un motor -
eléctrico, se produce el mezclado de los materiales para descargarlos a los ca
miones de volteo mediante una banda transportadora. Este equipo de dosifica -
cidn se utiliza como se ha indicado, para mezclar materiales que garantlcen -
tanto una granulometria adecuada como 1a incorporacidn del material de mejora-
miento que se requiera, asi como para disminuir el empleo de motoconformadoras,
ya que los materiales con su humedad adecuada 1legan al camino exclusivamente_
para ser tendidos mediante la citada motoconformadora o utilizando extendedo. - (i)
ras, garantiziandose asi una buena sucesién granulométrica, calidad y uniformi- -
dad, aumentando por consiguiente el buen acabado de las bases hidrdulicas. Por
otra parte, este procedimiento de dosificacidn es el indicado para caminos que
se localizan en zonas montafiosas de alta precipitacidn pluvial, donde las ma -
niobras de mezclado y tendido de los mater1a]es se dificultan considerablemen-
te.

[-5 CASOS ESPECIALES.

En ocasiones, para la ejecucidn de los trabajos de pavimentacidn no se dis
pone en la localidad de los materiales que tradicionalmente se utilizan en es-
te tipo de obras, resultando mds conveniente emplear materiales de tipo espe -
tial que no se usan cominmente y que en algunos casos no 1lenan los requisitos
especificados, pero que por su buen comportamiento en pavimentos construidos -
con anterioridad o bien, por razones que generalmente guardan relacidon con el
costo. y/o el programa de obra, resulta ventajoso su uso. Entre los materiales
que se utilizan en trabajos de pavimentacion y que pueden considerarse dentro
de un tipo eSpec1a1, estdn el tezontle, las escorias de fundicibn, los desper-
dicios de minas como son los materiales obtenidos de los procesos de beneficio,
las conchas y conchuelas de mar, el yeso, el sascab y la arcilla calcinada.

También puede considerarse como un uso de material de tipo especial, el -
que en su estado natural cubre los requisitos sefialados en las especificacio -
_nes y no necesita ninglin tratamiento. QH)
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A continuacidn se hacen algunos comentarios sobre dichos materiales y el
uso que generalmente se les da en las obras de pavimentacién:

1. Tezontle,

Es un material derivado del basaito, el cual puede considerarse como un -
producto pirocldstico que presenta una estructura cavernosa y que es un -
material ligero porque es poroso; es altamente friccionante y generalmen-
te de color rojo obscuro o negro, siendo variable el tamafio de los frag -
mentos. Otro producto pirocldstico derivado del basalto, es el "1ap1111”
que estd formado por fragmentos de tezontle de tamafio no mayor de 263 -
centimetros.

E1 uso de estos materiales en sub-bases o bases hidrdulicas ha tenido éxi
to siempre que se cumplan las siguientes condiciones:

a) Calidad adecuada, pr1nc1pa1mente en 1o que se refiere a su susceptibj
lidad para degradarse bajo 1os efectos del trdnsito.

b) Cementacidn correcta, mediante 1a mezcla con otro material apropiado,
para evitar los reacomodods originados por las vibraciones del tridnsito -
de los vehiculos.

c) Proteccidn suficiente cuando se emplea como base hidrdulica, proporcio
nada tanto por el riego de impregnacidn, como por la carpeta asfditica, -
Ta cual debe ser cuando menos de dos riegos en caminos de trdnsito ligero
y de mezcla asfaltica, en caminos de trdnsito medio o pesado.

2. Sascab.

E1 material "sascab" que abunda en la Peninsula de Yucatdn, consiste en -
una formacidén caliza, cominmente con alto contenido de finos, baja plasti
cidad y elevado valor soporte, debido este ltimo principalmente a su bue
na friccion interna.

Tomando en cuenta los ensayes de control de laboratorio efectuados duran-
te la construccién de diversos caminos en la regifn, se puede apreciar -
una variacidn muy considerable en las caracter{sticas fisicas de este ma
terial, habiéndose encontrado cerca de 40 tipos diferentes de "sascab". -
Salvo muy raras excepciones, puede decirse que ninguno de los tipos de -
"sascab" conocidos hasta 1a fecha, cumple con las especificaciones para -
base de pavimento, por lo que no es recomendable su empleo para tal obje-
to.

El criterio que se ha segquido, con buenos resultados, en la pavimentacidn
de Tas carreteras principales de la Peninsula de Yucatdn, consiste en em-
plear para la capa subrasante, "sascab" procedente de bancos selecciona -
dos, de la mejor calidad disponible en la regi6n, dentro de un criterio -
econdmico de acarreos (2 a 3 kilémetros de promedio), con to cual Ta sub-
rasante, por su calidad, viene a desempefiar también ia funcidén de sub-ba-
se y naturalmente el espesor de 1a base de pavimento se reduce generaimen
te al mfnimo que permiten las especificaciones.

3. Yeso.
A principios del afo 1967, se planted el problema referente al posible -
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aprovechamiento de diversos macizos rocosos de yeso tipo alabastro, pard
la construccién de la base de pavimento de la carretera Escdrcega-Chetu -
mal, mediante un proceso de trituracidon total a tamafio mdximo de 1 1/2".-
En este caso resuitaba conveniente el empleo de este material, en virtud
de que se acortaban considerablemente los acarreos con respecto a otros -
bancos disponibles en la zona.

Tomando en cuenta lo anterior, se efectuaron oportunamente estudios de la
boratorio a largo plazo, sometiendo el yeso triturado a diversos efectos

de intemperismo, tales como humedecimiento y secado alternados y humedec1
miento prolongado, hasta por un lapso de 12 meses, habiéndose obtenido re
sultados satisfactorios en sus caracterisitcas fisicas. También se hicie
ron andlisis quimicos, los cuales revelaron que se trata de yesos de alta
pureza (mayor de 90%) y que son estables quimicamente.

Por otra parte, se construyeron dos tramos experimenta]es de base de pavi
mento, empleando yeso triturado a tamafio mdximo de 1 1/2", con objeto de_

observar directamente los efectos del intemprismo y del trdnsito, sobre -
la capa ya compactada con y sin riego de impregnacidon. Las muestras toma
das para su ensaye, en el momento del tendido, después de la compactacidn
y a edades de 3, 6 y 12 meses, acusaron resultados dentro de la calidad -
especificada para base hidr&ulica de pavimento, registrdndose solamente -
cierta degradacidn atribuible mds bien al efecto de los rodillos lisos -
utilizados durante el proceso de compactaci&n Con estos antecedentes se
procedié a la construccién de un tramo de mds de 100 kilbmetros, utilizan
do en la base hidrdulica el citado material y protegiéndola con una carpe
ta asfdltica de un riego, en la cual se empled roca caliza triturada. ET
comportamiento de esta base construida con yeso, ha sido satisfactorio -
hasta la fecha, después de 2 anos de terminado el camino.

4. Conchuela de mar.

En el litorial del Golfo de México, en las zonas cercanas al Puerto de -
Tampico, Tamps. y en la isla de Ciudad del Carmen, Camp., se han empleado
bancos de conchuela de mar para la construccidn de bases hxdr§u11cas y -
bases y carpetas asfdlticas.

La conchuela procedente de los bancos cercanos a Tampico, se encuentra -
con un avanzado grado de alteracifn, consdstiendo en pequefias lajitas de_

conchuela mezclada con finos procedentes de 1a misma; este material en su
mayor parte, se degrada fdaciimente, Su graduacion granulométrica es de -
fectuosa y no pasa la prueba de desgaste; sin embargo, se ha utilizado en
1a construccidn de bases hidrdulicas en calles y caminos de 1a zona y en_

el aeropuerto del lugar, y en este (1timo, también se construy§ la base -
asfdltica, con mezcla hecha en el lugar, emple&ndose el citado material.-
En todos ]os casos antes mencionados se utiliz6 la conchuela sola, sin -
mezclarse algin material pétrec y su comportamiento ha sido aceptable.

En la pavimentacién del tramo Ciudad del Carmen-Puerto Real de la carrete
ra Costera del Golfo, se utiliz6 arena-conchuela para la construccién de_

la base asfdltica en el lugar. En este caso la conchuela se presenta ge-
neralmente entera y sana, y no obstante que este material acusa un valor_
relativo de soporte algo bajo debido a su deficiente granulometria y fal-
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ta de cohesidn, una vez incorporado el asfalto se obtiene una mezcla de -
muy buena calidad, como se ha comprobado por su excelente comportam1ento

en la obra mencionada. Por otra parte, este material también se emplied -
para la construccidn de la carpeta asfdltica del aeropuerto de Ciudad del
Carmen, encontrdndose en general en buenas condiciones no obstante que ha
dado servicio durante mds de 25 afos.

5. Escorias de fundiciodn.

La escoria de fundicidn conocida también como grasa, generalmente es un -
material pesado, fragil, vidrioso, muy duro y que al triturarse no produ-
ce finos por 1o cual, para utilizarse en la construccidn de bases o sub-_

bases de pavimento, es necesario mezclarlo con otro material fino para co
rregir 1os defectos de su granulometria y proporcionarle una cementacidn
adecuada. Este material se¢ ha empleado con resuitados satisfactorios en_
la construccidén de bases de pavimento en algunos tramos de caminos cerca-
nos a San Luis Potosi, S.L.P., lugar en donde se encuentran depésito: de_
dicho material. Por otra parte, su principal inconveniente es que presen
ta dificultades para su trituracibn, pues es muy abrasivo.

6. Desperdicios de minas. -

Durente el proceso de beneficio de materiales procedentes de la exp1ota -
cién de minas, se obtienen materiales pétreos que son considerados como -
desperdicios, una vez que se les ha extraido el mineral. Estos materia -
les se han empleado con éxito en la construccidn de bases y sub- bases de
pavimento y generalmente resulta econdmico su empleo.

Entre estos desperdicios pueden considerarse los "jales", que generalmen-
te consisten en una arena fina obtenida por trituracidn y que resulta ade
cuada como me;oram1ento de materiales arcillosos, para corregir su p]ast1
cidad.

Otro material es el que se obtiene durante el beneficio de minerales de -
fierro, como es el caso del extraido en el Cerro del Mercado en Durango,-
Dgo., del cual queda como desperdicio el material denominado “"estéril me-
dio pesado que consiste en una roca riolitica triturada a tamafio mdximo_
de 3", cuya granulometria no acusa material fino; este material después -
de triturarse a tamafio maximo de 1 1/2" es de muy buena calidad para uti-
lizarse en la construccidén de sub-bases y bases de pavimento.

7. Materiales que no requieren tratamiento.

E1 caso de los materiales que no requieren tratamiento se ha incluido en_

este inciso relativo a los materiales especiales, por considerar que el -
caso corriente es generaimente que a los amteriales utilizados en la cons
truccion de sub-bases, bases y carpetas asfdlticas, se les somete a un -
tratamiento que puede ser trituracién, lavado, disgregado, cribado, etc.,
o se les mezcla con otro material que mejore sus caracteristicas, resul -
tando dificil encontrar materiales que cubran las especificaciones corres
pondientes tal y como se encuentran en el banco. Este caso se pfesenta -
principalmente en los tipos de bancos que se indican a continuacidn:

a) Bancos de grava-arena en playones de arroyos o rios, en lugares donde
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se han depositado tamafios cuya graduacién granulométrica y demds caracte--
risitcas fisicas 1lenan los requisitos establecidos en las especificacio-
nes correspondientes.

b) Aglomerados que cumplan con los requisitos especificados, los cuales_
por encontrarse sin cementacidn, no necesitan ningin tratamiento. Gene -
ralmente son de origen piroclastico, de tamafio adecuado con particulas an
gulosas. ’

¢) Rocas con un proceso avanzado de alteracion, las cuales se disgregan_
con el equipo de atague y no necesitan un tratamiento especial.

Un ejemplo de este material es el "tucuruguay", el que proviene de una ro
ca granitica muy alterada y se ha empleado frecuentemente en la costa del
Océano Pacifico, lugar donde abunda, en 1a construccidn de sub-bases de -
pavimento.
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IMPORTANCIA DE LAS TERRACERIAS.

I.- INTRODUCCION.

. Probablemente ha de reconocerse que a]go de las d1f1cu]tades con que hoy
¢ enfrenta:el ingeniero al tratar de resolver el problema del dimensionamien
to de pavimentos, es debido a los enfoques que ha sido capaz de desarrollar -
hasta el momento para el problema, enfoques que seguramente sera conven1ente_
camb1ar en el futuro prdximo.

En primer lugar, parece fuera de duda que el comportamiento estructura]_
de una carretera no puede circunscribirse a‘unos'cuantos_centfmetros,superio-
res 0 a unas cuantas capas situadas sobre las demds. Evidentemente ese com -
portamiento estructural se fragua en toda la seccién, contando desde el terre
no de cimentacidén a la carpeta; es posible que de las fallas observadas en pa
vimentos, hayan ocurrido tantas por mala terracerfa como por mala base y que_
las cond1c1ones del terreno de c1mentac16n puedan ser determinadas en muchos_
€asos.

Hoy, el terreno de timentac16n y la terracer1a se tratan con bastante in
dependencia del requerimiento estructural que de ellos ha de hacerse mis tar-
de, de manera que todos los parémetrosfque def1nen dicho comportamiento estruc
tura] quedan-sin ser controlados; no ‘es pues, extrafio que en el momento en -
que se solicita una respuesta estructural cualquiera, dicha respuesta sea im-
predecible. ‘Hoy se considera, metodoldgicamente hablando, que la responsabi-
lidad de 1a respuesta estructural de la seccidn estd dnicamente en las capas_
de sub-base, base y carpeta a las--que se 1lama el pavimento. La liga que la_
razén exige.entre la masa del terreplén y el pavimento se establece a través_
de una capa subrasante, bajo el criterio de colocarla suficientemente bien co
mo para poner el pavimento al abrigo de la sorpresa. Cuando se usa el.método
del VRS, el criterio anterior equivale lisa y 1lanamente a exigir a la subra-
sante un VRS minimo, ain sabiendo que este indicador es harto inseguro para -
reflejar las caracterfsticas estructurales de una masa de suelo; tampoco es -
extrano que bajo tales controles, esa masa se comporte imprevisiblemente.

Es aparéntemente fundamental y urgente, como un primer requisito para as
pirar a una buena tecnologia de carreteras, eliminar la dualidad terracerfa-
pavimento, sustituyéndola por el concepto monolitico de seccidn estructural -
de la carretera. Dicha seccidn ha de estudiarse sin distinciones conceptua -
les dentro de ella, analizando todas sus ccoponentes y adecudndolas a las exi
gencias, de manera que la seccién resista en cada nivel lo necesario; el co -
lapso de 1a seccidn ocurrird antes del tiempo de vida Gtil contemplado, sdlo_
si una parte de la seccion estructural no cumple su compromiso con el conjun-
to.

E1 procedimiento de disefio. que se propone en estas pdginas para uso en -
1a. SAHOP cumple con este requisito primeramente planteado y considera la ca -
rretera una seccidn estructural, como se hace en las otras estructuras de Ta_
ingenierfa civil.




geometria del terraplén donde se coloque, topografia del lugar, etc. También
juega un papel fundamental en el comportamiento final obtenido el tratamiento
de compactacidn. Una terraceria deformable obligard al uso de pavimentos de_
espesor considerable, que logren que los esfuerzos transmitidos lleguen a ni-
veles suficientemente bajos, por 1o que plantean una disyuntiva muy clara; si
la deformabilidad se toma en cuenta en el disefio del pavimento, éste serd an-
ti-econfmico y el conjunto claro, pues ya se dijo que cuesta miés el material
del pavimento que el de terraceria; si la deformabilidad no se toma suficien-
temente en cuenta en el disefio del pavimento, como tantas veces ocurre, nunca
se tendrd un pavimento con buen comportamiento en ese lugar por mejor que se_
conserve y por mucho que se reconstruya.

3.- Relaciondndose con el punto anterior, la accidén climdtica ha sido -
frecuentemente mencionada como el punto fundamental a cuidar para tener una -
terraceria que tenga un buen comportamiento como apoyo de un pavimento. La -
afirmacién, empero, merece discutirse.

Con el objeto de valuar la resistencia del conjunto pavimento-terraceria
y su varjacibén con la estacidn del afio, para poner de manifiesto la influen -
cia climdtica, se realizaron dos series de mediciones de la deflexidn en la -
superficie en un total de 52 secciones con un pavimento que comprende una car
peta asfdltica, distribuidas en casi toda la geografia mexicana. La primera_
medicién se hizo en octubre al terminar la estacién 1luviosa en todos:-Tos pun
tos estudiados y 1a segunda se realizd en los meses de marzo y abr11, al ter-
minar el periodo de estiaje. Las deflexiones se midieron con equipo Dynaflect
y se considera que la deflexion que muestra el pavimento en su superficie es_
una medida de la condicidn estructural prevaleciente én todo el espesor cons-
truido bajo ese punto, de manera que un pavimento que tiene deflexiones aitas,
se acepta que estd en peor situacifn que otro que las tenga bajas. La Fig. -
No. 1 muestra 1os resultados obtenidos. Las deflexiones se presentan en pul-
gadas por ser este el patrdn universal de su medicién. La informacién que -
proporciona-la Fig. No. 1 es sorprendente, en el sentido de que contradice en
algo el sentimiento experimental de Ta gran mayorfa de los especialistas. No
se manifiesta una diferencia apreciable en la condicion estructural de las -
secciones, estadfsticamente hablando, alin entre dos momentos tan drdsticamen-
te diferenciales como 1o fueron aquéllos en que se realizaron las mediciones.
La conclusidn al extraer es una de dos; o la deflexidn en la superficie del -
pavimento no es un criterio para juzgar de la condicifn estructural de un sis
tema pavimento-terraceria, afirmacidén que estaria en contradicidn con toda 1a
experiemntacidon moderna, especialmente con los estudios de evaluacién de pavi
mentos construidos o la accidn climdtica sobre el comportamiento estructural_
del conjunto pavimento terraceria se ha ponderado en el pasado de un modo que
precisa cierta revisidn.

Es posible que esta conclusidn haya de ser circunscrita en parte a Ta si
tuacidén de México, pafs en el gque las varijaciones estacionales no son muy no-
tables en general y que el efecto estacional resulte mucho mds acusado en - -
otras latitudes, sobre todo en -pafses en que Ta accién del clima incluya efec
tos de congelamiento y deshielo, que pueden ser muy severos. A este respecto
cabe el comentario de que, en muchos casos, son precisamente esos pafses los_
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que dan origen a mucha de 1a metodologia préctica de evaluacidn y disefio de -
pavimentos, por 10 que surge 1a pregunta de si tales métodos no serén excesi-
vamente conservadores para naciones como México.

En la figura No. 1 hay puntos que se apartan mucho de lo que parece ser_
la tendencia general; hizo ver que en muchos de esos puntos existia un présta
mo Tateral cercano a la seccidn en estudio, de manera que ésta era mucho més
vulnerable a la accidén climatica por la presencia de una excavacidn vecina,
relativamente profunda.

Las conclusiones contenidas en la figura No. 1 son tan interesantes que
se proecede a una revisidn general de la informacidn obtenida, mediante el es
tudio de las mismas y nuevas secciones elegidas en e! campo; desgraciadamente
los nuevos resultados no estdn disponibles en el momento, pero es pertinente
decir que investigaciones similares realizadas recientemente en dos importan-
tes tramos de prueba que la Secretaria de Asentamientos Humanos y QObras Pibli
cas tiene bajo control en dos puntos de su red, han arrojado resultados simi-
lares. En una investigacidn similar hecha en Australia, midiendo las defle -
xiones con viga Benkelman; los resultados finales presentados permiten soste-
ner la informacidén que se ha proporcionado.

Cuando se dice "accidn climatica" se entiende, a veces, efecto de varia-
cién estacional y se acepta implfcitamente que éste debe ser muy acusado y de
grandes repercusiones en la vida de la via terrestre; esto es 1o que parece -
no suceder y este criterio es el que, segin indica 1a investigacidén citada, -
ha de ser revisado. Parece que, una vez construido un camino, se alcanza, al
cabo de algin tiempo, una condicidn de equilibrio y que ésta es relativamente
independiente de los cambios estacionales, por lo menos en México. Natural -
mente, cual sea la condicién de equilibrio que a fin de cuentas se alcance de
penderd, entre otras cosas, del clima prevaleciente en la zona, en el sentido
general y familiar; pero también influye la confirmacién topografica y geol6-
gica y la relaci6n que con estos tipos de accidentes guarde el trazo general _
de 1a via. Una via terrestre puede estar en muy buenas condiciones generales
en un lugar de clima desfavorable, si su trazo la protege, en tal caso la con
dicién de equilibrio a que 1legue podrd ser también favorable; reciprocamente,
en un lugar de clima aparentemente benigno, una via puede alcanzar condicig -
nes de equilibrio que impliquen peligros serios a su vida futura. EIl efecto
climitico no puede ser visto como una norma de criterio independiente de todo
un conjunto de consideraciones igualmente importantes; no se trata de conocer
en que clima se desarrollard una via terrestre, sino en que condicidn general
se encontrard dentro de esa zona y sujeta a la accién de aquel clima y esas -
condiciones definen una vida futura que parece ser mds independiente de los -
cambios locales de estacidn de 1o que se hubiera juzgado en el pasado.

Los resultados de la anterior investigacidn, asi como su sentimiento ex-
perimental permiten sugerir que quizd 1a expresifn "accidn c¢limdtica" es dema
siado amplia para expresar el importante efecto que tiene el contenido de - -
agua de los materiales sobre la resistencia estructural de los pavimentos; es
te efecto incluye muy particularmente, claro es, el agua contenida en la te -
rraceria y la capa subrasante. Asf, seguramente no debe pensarse tanto en -
una accidn general del clima, cuanto en la necédsidad especifica de proteger_
con el subdrenaje adecuado el tramo de la carretera en el que sean de temer -



condiciones especiales de saturacidén. Naturalimente que la accidn climdtica -
en un sentido mds general puede influir en otros problemas conectados con la
tecnologia de los pavimentos, tales como 1a aparicién de grietas longitudina-
les por procesos repetidos de evaporacidn y humedecimiento, en que la accifn_
solar juega un papel importante o el "envejecimiento" de ura carpeta, también
por accidn solar. Lla correspondencia entre las curvas que aparecen en la fi- _
gura No. 2 ejemplifica la impotrtancia prictica de las fluctuaciones del nivel
fredtico en el lugar determinado y hace ver la importancia del subdrenaje que
controle tales fluctuaciones, manteniendo el contenido de agua en la subrasan
te en un valor poco variable. .
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Figura No. 2. Variaciones del contenido de agua en la Subra
sante cuando varia l1a posicidn del NAF.

También es un reflejé de la accidn climidtica la formaci6n de baches tras
una 1luvia por efecto del agua infiltrada.
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IIT INFLUENCIA DE LOS SUELOS CON POTENCIAL EXPANSIVO EN EL COMPQRTAMIENTO
DE PAVIMENTOS.

En la construccidn de vias terrestres en muchos sitios es preciso utili-
zar suelos arcillosos o con muy importante contenido de arcilla. Muy frecuen
temente estos suelos presentan marcadas caracteristicas de expansividad; son
los suelos denominados activos, cuya caracteristica es sufrir grandes cambios
de volumen cuando varia su contenido de agua. Es comin la presencia de estos
suelos en el cuerpo de las terracerfas y no es rara en la capa subrasante. -
En regiones &ridas los suelos suelen encontrarse con contenidos de agua muy -
bajos y es frecuente que pierdan por accidn solar parte del aqua que se les -
jncorpore durante el proceso de compactacidn, con la consecuencia de que al -
pasar mids tiempo puedan volver a aumentar su contenido de agua por la natural
tendencia a acumularse ésta bajo las superficies cubiertas por los pavimentos
o por efecto del natural humedecimiento que acompafia a 1as estaciones lluvio-
sas; en tales zonas dridas existird siempre una mayor tendencia a los cambios
en el contenido de agua por efecto climitico. Estos cambios producen en los_
suelos activos muy nocivos efectos, sobre todo en 1o referente a la estabili-
dad volumétrica y a las caracteristicas de resistencia al esfuerzo cortante.

La presencia de suelos expansivos en los pavimentos flexibles se hace ca
da dia mds notoria, por el aumento natural que afio con afio se tiene en el vo-
Tumen de trdnsito y en las exigencias de servicio. En la actualidad resalta
el hecho de que no es suficiente l1a informacién que se tiene de las propieda-
des de 1os suelos expansivos, de sus efectos, de métodos sencillos para iden-
tificarlos en el campo o en el laboratorio y de procedimientos constructivos_
que perm1tan manejarlos, hasta donde resulte conveniente, sin caer en un ries
go excesive de mal comportamiento futuro.

Los siguientes son los efectos principales que un suelo expansivo puede
sufrir en un pavimento flexible:

a. Contraccidn por secado.

b. Expansi6n por humedecimiento.

c. Desarrollo por presiones de expansidn en los suelos confinados en ~-
que se restinge la expansién.

d. Disminucién de 1a resistencia al esfuerzo cortante y de la capacidad
de carga como consecuencia de la expansidn.

Es comiin que varios de estos efectos se presenten simultdneamente. Los_
dafios tipicos de los hechos anteriores en un pavimento flexible son genera] -
‘mente de uno o mids de los siquientes cuatro tipos:

a. Elevaciones o descensos de la superficie de rodamiento en una longi-
tud importante, que se tradiucen en desigualdades e jrregular1dades,-
aunque no produzcan agrietamiento u otros dafios visibles.

b. Agrietamiento longitudinal.
c. Deformaciones significativas localizadas, por ejemp]o en torno a las
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alcantarillas, generalmente acompafiadas de agrietamiento.

d. Agrietamiento generalizado (piel de cocodrilo) en la carpeta, con --
tendencia a des1ntegrac16n

De los dafios anteriores, seguramente el pr1mero es el mds frecuente, pue
de ser medido con rugos1metros y en algunos pafses empieza a haber espec1f1ca
ciones en cuanto a valores mdximos tolerables. E1 agrietamiento longitudinal
acompafia usualmente al ascenso ¢ descenso de la carpeta.

Cualquier intento para tomar en cuenta la presencia de suelos expansivos
en el comportamiento de un pavimento flexible debe presuponer un cierto grado
de éxito en la estimacidén de las condiciones de humedad y demds propiedades -
significativas en el momento de la construccidén y en la estimacién de los cam
bios de contenido. de agua que van a ocurrir durante la vida Gtil del pavimen-
to y de su influencia en aquellas propiedades significativas. También resul-
tard de la maxima utilidad establecer criterios de clasificacidn de suelos fi
nos, bien sea en el laboratorio, o0 qu1zé mejor aiin, en el campo, que en forma
sencilla puedan detectar la presencia de suelos expans1vos, poniendo en guar-
dia al ingeniero.

TABLA No. 1.

Actividad Categoria del suelo
Menor que 0.75 Suelo inactivo
0.75 - 1.25 Suelo normal
Mayor que 1.25 Suelo activo

Clasificaci6n de los suelos finos segin su
tendencia a l1a expansién.

De acuerdo con la anterior clasificacidn, las montmorilonitas y bentoni-
tas resuitan ser activas, las ilitas normales y las caolinitas inactivas. Se
ha intentado correlacionar el concepto de actividad de Skempton con el poten-
cial de expansifn de las arcillas, pero las correlaciones encontradas son po<
Co precisas.

£1 Bureau of Reclamation de los E. U.A. realizd un intento para clasifi-
car a las arcillas desde el punto de vista de 1a intensidad de su potencial -
de expansidn. Se toma en cuenta para definir este Gltimo el 1lamado Grado de
Expansidon, que es el porcentaje de expansidn de una muestra de suelo secada -
al aire y colocada despué@s en un consolidémetro, anegada en agua y bajo una -
pres1on vertical de 0.07 kg/cm2 (1 1b/pulg2). En realidad el potencial de ex
pansidn se define en términos de varias otras caracteristicas de la arci]]a.
ademds del grado de expansifn, de las que las mis importantes son del 1imite_
de contraccién, el Indice de plasticidad, el porcentaje de particulas menores
que una micra y la expansidn libre. Este Gl1timo concepto se define por medio
de 1a ecuacidn que en seguida se menciona, realizando una prueba que consiste
en formar una muestra de 10 cm3 de suelo secado al aire, formada con la parte
del material que pase la malla No. 40 y en introducirla en una probeta gradua
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da de 100 c¢m3 1lena de agua, midiendo el nuevo volumen de la muestra cuando -
11ega al fondo de la probeta.

E.L. = Y- Vo 149

Vo
donde:
E.L. = expansién libre del suelo, en porcentaje.
V = volumen de la muestra después de la expansién, en cm3.
Vo = volumen de la muestra antes de la expansidn, igual a 10 cmah

Un suelo con potencial de expansidn alto puede tener una expansidn libre
mayor que 100%. Conjuntando todos los factores que se han mencionado el Bu -
reau of Reclamation de los £.U.A. clasifica los suelos en la Tabla No. 2.

TABLA No. 2
Expansién en .
. g Porcentaje
; consotiddmetro . . .
. h .z~ Limite de Indice de de particulas
Pgiggﬁ;?énde bgggt?g:§132 contraccidn plasticidad menores que E. L.
% % % % %

Muy alto > 130 <10 > 32 > 37 >100
Alto 20.30 6.12 23.37 18.37 >100
Medio 10.20 8.18 12.34 12.27 50.100
Bajo =10 >13 < 20 <17 <50

Clasificacion de suelos expans1vos segln Holtz y Gibbs (Bureau of Reclamation
de los E.U.A.).

La Fig. 3 es una representacidn grdfica de los datos contenwdos en la ta
bla No. 2 y zonifica los suelos expansivos en un plano Indice de Plasticidad-
Porcentaje de particulas menores que una micra. Existen correlaciones del In
dice de Plasticidad, el Limite de contraccifn y el contenido de particulas me
nores que una micra con el cambio volumétrico sufrido por un.espécimen en con
solidémetro, cuando se mantiene anegado en agua bajo una presidn vertical de_
0.07 kg/cm2 (1 1b/pulg2). La dispersién de estas correlaciones es muy grande,
de manera que resulta dificil utilizarlas para establecer apriorfsticamente -
las caracteristicas de un cierto suelo.
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McDowell define para su sistema de clasificacién un porcentaje de cambio_
volumétrico en la muestra de suelo sujeta a absorcién capilar y a una presién
de cdmara de 0.07 kg/cm2 (1 1b/pulg2), en un aparato triaxial del tipo del --
usado en la tecnologia de pavimentos por el Departamento de Carreteras de Te-
xas. E1 tiempo que se recomienda dejar a los especimenes sujetos a la absor-
cidén capilar depende de la plasticidad de la arcilla Y es un ndmero de dfas -
igual al indice plistico, cuando éste es mayor que 15. Se encontrd que el -
cambio volumétrico para unas condiciones iniciales dadas del suelo puede co -
rrelacionarse en cierta medida con el Indice de Plasticidad, lo que proporcio
na un criterio para clasificar la arcilia (Fig. 4).

Seed y sus colaboradores definen el potencial de expansién como el porcen
taje de expansién vertical de una muestra compactada, con su contenido de agua
6ptimo y su peso volumétrico miximo (prueba AASHOesténdar) cuando se coloca -
en un consolidémetro y se anega en agua bajo una presidén vertical de 0.07 --
kg/ecm2 (1 1b/pulg2). Expresan el potencial de expansién por la expresifn:

2

P.E. = K (" e
O Especimenes con ld humedod dptima . /
O Especimenes con w=0.2LL.49 O 0 !
A Puntos tedricos '.
15 i
i
iC / :
rp .
7
/ 23 i
= -~
P -~ -.{nea de expansidn o partir de hume- .
? . @ |dad optima, inicial. '
/ N
__.Em ’ —
0 10 20 30 40 50 60 70

indice de plasticidad , %

l'h. .
- " -

Figura 4. Correlaci6n entre 1a expansién volumétrica y el fndice
de plasticidad, segin McDowell.
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donde;

potencial de expansidn,

porcenzaje de partficulas menores que 2 micras.

un ndmero que depende del tipo de arcilla.

Factor que depende del tipo de los minerales de arcilla.

A X Oom

[ S T |

Para las pruebas reportadas por Seed y sus colaboradores x vali6 3.44. -
Para las mismas condiciones se encontrd:

2.44
K = 3.6 102 XA

donde A es la actividad de la arcilla en el sentido de Skempton. Puesto que
A se relaciona con el Indice de Plasticidad y con el porcentaje de partfculas
menores que 2 micras, es posible relacionar directamente el Potencial de Ex -
pansién con el Indice de Plasticidad. Dicha relacién aparece en la tabla 3.

Con fines de clasificacion Seed propone los valores del Potencial de Ex- -
pansidn que se muestran en la tabla 4.

La principal desventaja de los trabajos de Seed es que se hicieron con -
suelos artificiales, preparados en el alboratorio, con 10 que se introducen -
dudas respecto a la representatividad de los resultados.

TABLA 3

Correlacién entre el Potencial de Expansidny el
Indice de Plasticidad, segGn Seed y sus colaboradores.

I. P. Potencial de expansidn
% %
10 0.4 - 1.5
20 2.2 - 3.8
30 5.7 - 12.2
40 11.8 - 25.0
50 20.1 - 42.6

_Lambe refiere las caracteristicas de los suelos expansivos al denominado
Indice de Expansién que mide en un aparato especial de disefio ﬂ*opio. Este -
Indice resulta ser la expresifn de expansidn que en tal aparato desarrolla un
espécimen de arcilla compactada al cabo de 2 hs.

De todos los métodos de clasificacifn anteriores seguramente resulta el_
mds convincente el propuesto por el Bureau of Reclamation de los E.U.A., por_
haber sido establecido tomando en cuenta un mayor nimero de factores. Sin em
bargo, en todos los sistemas actuales se utilizan correlaciones no muy seguras
ni muy comprobadas.
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Figura 5. Aparato para medir presiones de expansién.

se compacta y que se libera cuando.la arcilla se humedece en el proceso de ex
pansién, en tanto. que el suelo en su estado natural habfa ya liberado mucha -
de su energia en procesos anteriores de humedecimiento y secado a'l¢ largo de
su historia. Siempre hablando de suelos compactados, se hi visto qué el po -
tencial de expansifn es mayor en los. suelos compactados con métodos estiticos
que con métodos por impactos. Los hechos anteriores condicen a la recomenda-
cién prdctica de alterar lo menos posibie a los suelos expansivos estraidos -

de banco y compactarlos con metodos de amasado.

Aspecto jmportante es sin duda la prediccién en el campo del potencial -
de expansidn.  -Antes de la construccifn del pavimento, la arcilla en la zona
activa sufre cambios continuos en el contenido de agua y en el peso especifi--
co seco, y el contenido de agua disminuye. Si en esta época la superficie -
del suelo. se cubriera, se producirian los efectos contrarios, es decir, el -
contenido de agua se 1ncrementar7a y 1a presién de succién, asT como el peso_
volumétrico seco disminuirian; lo anterior ocurrirfa unido a una expans1on y_;
]evantamnento de la superficie del terreno

DeSpues de algunos anos de constru1do el pavimento en su seccidn central
se alcanza un equilibrio en la distribucién del contenido de agua y de 1a pre
sidn de.succién con la profundidad. Lo anterior és muy interesante porque fa
cilita predecir el levantamiento de la superficie del suelo, conociendo el =
tiempo de construido el pavimento y en el que se alcanza el equilibrio.



- 22- : ")

33 4

0&301
25

N
o
2
X
— e e . — ——

Presidn de expansidn, Kg /c
°

0“ — e gD M I S S

— —T7" _‘
N , 10 13 L8 19 22
- - Peso volumétrico seco, ton /m

Figura 9. Efecto del peso volumétrico seco inicial. de un suelo ex - QD)
pansivo en su presién dé expansién. - - .

4

A cont1nuac16n se presentan un conjunto de 1mportantes correlaciones en-
tre las caracteristicas de expansién, de los suelos y propiedades comunes de_
los mismos. Aunque se presentan datos basados en pruebas sobre 270 muestras_
de arcillas naturales inalteradas obtenidas de muy diversos lugares, es d1fT-
cil considerarilas correlaciones presentadas como definitivas y vdlidas para_

" cualquier arcilla de cualquier sitio; sin embargo, seguramente constituyen in

formacién dtil en el actual estado del conocimiento, aunque no sea mds que co

M0 norma de criterio, vdlida solamente para fijar el orden de magnitud de los

problemas Las Figs: 10 Y 11 recogen las dos correlaciones m&s Gtiles.

Como ya se ha mencionado, el agr1etam1ento 10ng1tud1na1 en._zonas préximas
a los hombros es uno de los dafios tipicos mis frecuentes en-las secciones de
terraplén construidas en suelos expansivos. Resulta obvio, por otra parte,
el hecho de que sea en las zonas pr6ximas a los hombros donde se produzcan
los miximos cambios volumétricos, pues en estas zonas hay menos restriccidn a
la deformacién y la tencdencia al cambio de contenido de agua es mixima. Lla_
Fig. 12 muestra los cambios volumétricos observados en una seccién que puede
tomarse como ejemplo y en la que se han medido en diferentes puntos cada vez_
mds alejados del centro de la 1fnea. ‘ : :

Al principio de esta seccidn se mencionaron brevemente los principales -
efectos que sufren 1os suelos expansivos, asf como los dafios tfpicos que se -
producen en los pavimentos construidos sobre ellos, que causan deterioros y - .
disminuciones muy importantes de la vida Gtil. La Fig. 13 ilustra para un ca *)
so particular 1a evolucidn del Indice de Servicio de pavimentos construidos -
en diferentes tramos de una misma carretera sobre suelos expansivos y no ex -
pansivos y en ella resaltan los prejuicios que aquellos suelos ocasionan.

[
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su 1Tmite 1iquido y su contenido natural de agua.

E1 principal problema al proyectar o construir pavimentos sobre suelos -
expansivos es el evitar cambios de contenido de agua, para reducir al minimo_
las distorciones y los cgrictamientos. Puede afirmarse que ninglin método de-
be considerarse plenamente exitoso en esta misidn, si bien el empleo del apro

piado en el caso particular de que se trate puede reducir significativamente_
los danos.

Todos los métodos prdcticos para evitar los dafios que produce la expan -
si6n de un suelo susceptible pueden agruparse en tres grandes categorfas:

a. Reemplazo o mejorfa por mezcla de un suelo inerte de todo o parte del

espesor activo o de 1a capa del pavimento que muestre o Sea suscepti
ble de actividad.

b. . Neutralizacidn de 1a presién.de expansifn previamente valuada, por -
la colocacidn de la sobrecarga suficiente sobre el terreno o la capa

de pavimento de que se trate; la sobrecarga impuesta es generalmente
peso de tierra. -

¢) ‘Reduccidn o control de los cambios de contenido de agua en los sue -
los susceptibles por drenaje, subdrenaje, utilizacidn de cubiertas -
impermeables u otros métodos.

A continuacidn se comentan brevemente estos métodos:

a. Remocidn o me;oramiento de suelos.
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E1 reemplazo de 1a arcilla expansiva es evidentemente una solucién exce-
lente desde el punto de vista mecdnico, pero frecuentemente no practicable, -
sea. por razones econdmicas o de dificultad de excavacifn; es obvio que el ma-
terial desplazado habrd de ser substituido por otro inactivo, que ha de ser -
transportado, tendido y compactado, todo 1o cual contribuye a elevar el costo
de la solucidn. La incorporacién de materiales inactivos en la proporcién --
adecuada, para reducir las expansiones a niveles convenientes, es una magnifi
ca solucidn cuando los materiales inactivos estdn a.mano y cuando los proble-
mas se detectan antes de la construccidn; en la experiencia mexicana existen_
muchos casos en que 1a incorporacifn de un 10 6 un 15% de otro matefal, ha -
perm1t1do usar suelos originalmente expansivos en el cuerpo de las terracerfas
o alin en la capa subrasante de muchas obras viales, con buen comportamiento -
posterior. Si el imprescindible estudic geotécnico previo puso oportunamente
de manifiesto el problema, con un estudio de laboratorio fdcil y rdpido, pue-
de en muchos casos disefiarse una mezcla que garantice un buen comportamiento
y permita utilizar materiales econdmicos, que de otro modo habrfan de ser de-
sechados.

En los Gltimos ahos se ha desarrollado alguna experiencia en el mejora -
miento de las cualidades de expansién de los suelos por afadido de aditivos -
que reaccionen quimicamente con &1. La cal hidratada ha dado buenos resulta-
dos en el tratamiento de capas no muy gruesas (15-30 cm). Soluciones de este
estilo a base de estab1117acrua de suelos, tienen la doble ventaja de ayudar_
a resolver los problemas i .:iansidn y los de capacidad estructural y proyec
to general del pavimentd; se hu visto también que las capas estabilizadas - -
‘constituyen una buena barrera en 1os procesos de humedecimiento y secado; en_
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_no natural o a las terracerfas, segiin el caso. El método anterior ha sido uti
lizado sobre todo en zonas destinadas a la construccién de edificios, y no se

tienen respecto a &1 experiencias en vfas terrestres., De todas maneras el hu

medecimiento intenso, previo a2 la construccién de los materjales expansivos -

debe verse como una operacifn que mejora su comportamiento futuro.
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LIMITACIONES DE LAS TEORIAS MULTICAPA (ALGUNAS)

- LA SIMETRIA NO SE VERIFICA SIEMPRE (ORILLA PAVIM,CERCA
DE CGRIETAS) EN DONDE LOS ESFUERZOS LLEGAN A SER MUY ALTOS
Y POR LO TANTO PUEDEN OCWRRIR EN TALES CONDICIONES DANOS

SEVEROS.

- NO INCLUYEN EFECTOS VIBRATORIOS, QUE PLEDEN CONDUCIR A

DANOS ACELERADOS PARA ALTAS VELOCIDADES Y/0 SUPERFICIES RU
GOSAS, PARTICULARMENTE EN BASES Y SUBBASES CON MATERIALES

GRANULARES NO BIEN COMPACTADOS.

- LOS MODULOS DE LAS CAPAS SE ESCOGEN COMO “REPRESENTATIVO"
EN LA REALIDAD ESTOS CAMBIAN CON LA PROFUNDIDAD Y LA POSI-
CION LATERAL. LA TEORIA NO LINEAL DE ELEMENTO FINITO PUEDE

SUPERAR EL.PRbBLEMA O LA TEORIA ELASTICA CON INTERACION,



METODOS DE DISENO

METODOS BASADOS EN PRUEBAS
SIMPLES DE RESISTENCIA

CBR (1925 )

ME TODOS BASADOS EN PRUEBAS
ELABORADAS

PRUEBAS DE PLACA :
PRUEBAS TRIAXIALES

(1 945)

METODOS BASADOS EN ANALISIS
ESTRUCTURAL DE SISTEMAS MUL-
TICEPA

METODO SHELL
(1 950)

METODOS BASADOS EN EVALUACION
ESTADISTICA DE COMPORTAMIENTO -
DE PAVIMENTOS
METODO AASHTO
(1965)



MODELOS BASICOS DE RESPUESTA ESTRUCTURAL

LA FUNCION PRIMARIA DEL PAVIMENTO ES LA DE SERVIR AL USUA
RIO EN FORMA SEGURA, COMODA Y ECONOMICA.PARA SATisFACER
ESTO EL PAVIMENTO EN GRAN MEDIDA DEBE TENER ADECUADA CAPA
CIDAD ESTRUCTURAL PARA SOPORTAR LAS CARGAS Y LOS FACTORES
AMBIENTALES., EL ANALISIS DE LA RESPUESTA ESTRUCTLRAL BAJO
TALES INFLUENCIAS DE SUERTE QUE PUEDA ESTIMARSE LA CAPACL
DAD ESTRUCTURAL, ES CLAVE EN LOS ASPECTOS DE DISENO. PARA
ELLO EXISTEN VARIOS MODELOS SI BIEN LA MAYORIA NO SON DEL
TODO PRECISOS SI PROPORCIONAN BASES PARA ESTIMAR O PREDE
CIR LA OCURRENCIA DE DETERIOROS TALES COMO LOS AGRIETAMIEN

TOS POR FATIGA.

VARIABLES DEL TRANSITO

COMPRENDE A UNA DE LAS MAS DIFICILES QUE CONFRONTA EL DI-

SENADOR.
1 - CARGA POR RUEDA, POR EJE Y CARGA TOTAL
2 - NUMERO Y SECUENCIA DE APLICACIONES DE CARGA
3 - VELOCIDAD DEL VEHICULO
L4 - DISTRIBUCION DE CARGAS (LATERAL Y POR CARRIL)
5 - PRESION DE LLANTAS
b - CONFIGURACION DE EJES Y RUEDAS.
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PRINCIPALES OBJETIVOS DE DISERO

SELECCIONAR LA ESTRATEGIA DE MAXIMA 0 “RAZONABLE”
ECONOMIA., SEGURIDAD Y SERVICIABILIDAD,

CONSIDERAR TODAS LAS ESTRATEGIAS POSIBLES
DISPONER DE MODELOS DE MAYOR PRECISION POSIBLE PARA
PREDECIR LA SERVICIABILIDAD; SEGURIDAD Y DETERIOROS DE

LLAS ALTERNATIVAS CONSIDERADAS

DISPONER DE METODOS PRECIS0S PARA ESTIMAR LOS COSTOS Y

BENEFICIOS

ESTABLECER ADECUADA TRANSFERENCIA E INTERCAMBIO DE INFOR
MACION ENTRE EL PERSONAL DE CONSTRUCCION Y MANTENIMIENTO

USO EXTENSIVO DE MATERIALES LOCALES Y DE MANO DE OBRA



RESTRICCION DE DISERO

1 - DISPONIBILIDAD DE TIEMPO Y FONDOS (PARA CONDUCIR LA
CONSTRUCCION Y EL DISENO MISMO)

2 - MINIMO NIVEL DE SERVICIO PERMITIDO ANTES DE LA REHA-
BILITACION.

3 - DISPONIBILIDAD DE MATERIALES

b - MfNIMO_o MAXIMO ESPESOR DE CAPA

5 - TIEMPO MINIMO ENTRE SOBRECARPETAS Y/0O RIEGOS DE SELLO
6‘—.CAPACIDAD DE LOS PROCESOS DE CONSTRUCCION Y MANTENIMIENTO
/7 - CAPACIDAﬁ DE EFECTUAR LOS ENSAYES

8 - CAPACIDAD DE LOS MODELOS ECONOMICOS Y ESTRUCTURALES
DISPONIBLES.

9 - CALIDAD Y EXTENSION DE LA INFORMACION DISPONIBLE PARA
EL DISENO

LA IMPORTANCIA DE LAS ANTERIORES RESTRICCIONES VARIA CON
LAS CONDICIONES DE DISERQO Y DEL ORGANISMO INVOLUCRADO.
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ALTERNATIVAS DE MATERIALES

- CONCRETO ASFALTICO

- MEZCLA ASFALTICA

- BASE TRATADA CON ASFALTO
.- BASE TRATADA CON CAL

- BASE TRATADA CON CEMENTO

- BASE GRANULAR

- SUB-BASE GRANULAR, ETC,

ALGUNOS. PUEDEN SER MUTUAMENTE EXCLUYENTES

UNA VARIEDAD DE MATERIALES PUEDEN SER POSIBLES O DISPONI---
BLES PARA UNA 0 MAS DE ESTAS CAPAS '

RESUMEN: LA ESTRATEGIA DE DISENO DEBE INCLUIR NO SOLO EL ESPESOR DE
LAS CAPAS SINO TAMBIEN TIPO DE MATERIALES Y POLITICAS DE CONSTRUC--
CION, MANTENIENTO Y EVALUACION, CUANDO TODAS LAS ALTERNATIVAS PARA
ESTAS ESTRATEGIAS DE DISENO HAN SIDO GENERADAS ELLAS PUEDEN SER ANA
LI1ZADAS Y EVALUADAS ECONOMICAMENTE PARA SELECCIONAR LA MEJOR.

EN GENERAL NO ES POSIBLE GENERA TODAS LAS ALTERNATIVAS MA--
NUALMENTE,SE REQUIERE EL USO DE LAS COMPUTADORAS EN DONDE EL DISENA
DOR SIMPLEMENTE INCLUYA LO SIGUIENTE:

.~ CAPAS DE MATERIALES QUE DEBEN SER CONSIDERADOS

1
2.- MINIMO Y MAXIMO ESPESOR DE CAPA PARA CADA TIPO DE MATERIAL
: Y CAMBIOS EN LOS INCREMENTOS DE ESPESOR QUE VAN A USARSE

TIEMPO MINIMO PARA LA COLOCACION DE LA PRIMER SOBRECARPETA
Y LAPSO ENTRE SOBRECARPETAS.

(W]
[

SE DEBE SEGURAR QUE TODAS LAS ALTERNATIVAS POSIBLES HAN SI-
DO GENERADAS.



ACTIVIDADES EN LA FASE DE DISERO

INFORMACION REQUERIDA

GENERACION DE ALTERNATIVAS DE ESTRATEGIAS DE DISENO

EVALUACION ECONOMICA

OPTIMIZACION (DE LAS ESTRATEGIAS)

PRINCIPALES: OBJETIVOS QUE DEBE SATISFACER UN PAVIMENTO

- MAXIMA O “RAZONABLE” ECONOMIA (EN TERMINOS TANTO DEL
ORGANISMO COMO DEL USUARIO)

- - MAXIMA O ADECUADA SEGURIDAD

- MAXIMA O RAZONABLE SERVICIABILIDAD EN EL PERIODO DE
DISENO. '

+

'



CARACTERIZACION.-DE LOS INSUMOS (INPUTS) FISICOS DE DISENOQ

I - CARACTERIZACION DEL TRANSITO; USUALMENTE EXPRESADA
EN TERMINOS DE EJES EQUIVALENTES DE 8.2 TON (18000 LRS)

2 - CARACTERIZACION AMBIENTAL: DE MUY DIFICIL VALUACION QUE
USUALMENTE SE SIMPLIFICA CON CRITERIOS EMPIRICOS COMO EL
FACTOR REGIONAL "R" 0 EN TERMINOS DE SERVICIABILIDAD CON
EL TIEMPO. |

3 - CARACTERIZACION DE MATERIALES
PROPIEDADES INDICE

PROPIEDADES FUNDAMENTALES:

1 - MODULOS PARA CADA UNA DE LAS CAPAS DEL PAVIMENTO Y LA
CAPA SUBRASANTE '

2 - RELACION DE POISSON INDIVIDUAL PARA CADA CAPA

3 - CARACTERISTICAS ESFUERZO-DEFORMACION-TIEMPO (ANALISIS
VISCOCLASTICOS)

4 - VALORES LIMITE DE RESISTENCIA O DEFORMACION

PARA DETERMINAR ESTAS PROPIEDADES EXISTEN DIVERS0S METODO
DE ENSAYE



CERGA

REGIONALES

ESTRUCTURALES

COMPORTAMIENTO

CONSERVACION

CRITERIOS DE
DECISION

CONETRUCCION

VARIABLES PARA EL DISERO DE PAVIMENTOS Koo

e

Magnitud de las cargas

Configuracién de las llantas y espaciamientos entre ellas
Nimero de ejes

Presibn de inflado

Presidn de contacto

Superficie del &rea de contacto

Nimero de repeticién de cargas ; cambios anuales y estoicionale
Tasa de crecimiento

Distribuci®fn de tré&nsito en la seccién transversal

Vica de provecto del pavimento antes de gue reguiera una
reconstruccidn

Criteric de -falla

Tipo de impacto.

Temperatura

Régimen de precipitacibn
Precipitacién media anual
Nivel fredtico

Geclogia T
Topografia..

Caracteristicas de las capas gque constituyen el pavimento
Espesores

Resistencias .

Deformabilidad

Disponibilidad de materiales

Cost~

Respuesta bajo condiciones regionales

Seguridad

Serviciabilidad.

Durabilidad

Depende de la interaccién entre caracteristicas estructu-
rales, solicitaciones de trénsito, clima, regionales y --
tipo de conservacibn.

Tipo de conservac16n reguerido
Frecuencia

Disponibilidad de fondos
Costos de construccidn,
Confiabilidad

cesuridad, calidad de operacion y tipo de conservacidn

conservacion, operacibén

Inne o ambiental.

Ccrirol de calidac

Tisponibiliced de egulpo y personal
Wivel tecnolifcico

Racursos inZustriales



PARAMETROS AMBIENTALES

TiPO DE SUELO

TOPOGRAFIA

.~ REGIMEN PLUVIOMETRICO

DRENAJE SUPERFICIAL Y SUBDRENAJE

TEMPERATURA AMBIENTE.



PARAMETROS DE CONSTRUCCION

- CONTROL DE CALIDAD
- EXPERIENCIA DEL PERSONAL

- DISPONIBILIDAD DEL EAQUIPO

\g.



PARAMETROS DE DISERQ ESTRUCTURAL

CARACTERISTICAS DE LA SUBRASANTE

TIPO Y CALIDAD DE LOS MATERIALES DISPONIBLES

ESTABILIZACION DE SUELOS

DISPONIBILIDAD DE EQUIPO DE PRUEBAS.



PARAMETROS OPERACIONALES
CONTROL DE TRANSITO DURANTE LAl¢ONSTRUCCION
CONTROL DE TRANSITO DURANTE MA&TENIMIENTO
CONTROL DE TRANSITO DURANTE LA RECONSTRUCCION

COMODIDAD PARA EL USUARIO

<



PARAMETROS RESTRICTIVOS
MAXIMOS COSTOS ADMISIBLES, A NIVELES INICIAL
MANTENIMIENTO O OPERACIONAL.
VIDA DE DISENO
LAPSO PARA LA PRIMERA RECONSTRUCCION IMPORTANTE
LAPSO ENTRE RECONSTRUCCIONES IMPORTANTES.,

IMPACTO EN EL AMBIENTE.

At
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FACTORES DE DISERO

1.- TRANSITO : | MAGNITUD, CONFIGURACION, Y REPETI-
CION DE CARGAS Y SU DISTRIBUCION -
EN LA SECCION TRANSVERSAL

2.- CARACTERISTICAS - RESISTENCIA
DE LOS MATERIALES - DEFORMABILIDAD BAJO CARGAS

- VARIACIONES VOLUMETRICAS

- DURABILIDAD

- PERMEABILIDAD Y CAPILARIDAD

- ETC.
3.- CLIMA Y FACTORES - REGIMENES PLUVIOMETRICOS Y DE
AMBIENTALES TEMPERATURA

- OROGRAFIA E HIDROLOGIA,

preTe
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PARAIETROS BE DISERNO

A) CARACTERIZACIOMN DEL TRANSITO
B) CARACTERIZACION DE LOS MATERIALES

(TERRENO DE CIMENTACION Y MATERIALES DE PAVII'ERTACION?
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A} CARACTERIZACION DEL TRANSITO
VOLUMEN Y COHPOSICTdN DE LOS VEHICULOS
TASA DE-CRECIHIENTO
VIDA O PERIODO DE DISENO_

GEOMETRIA DE LA SECCION Y DISTRIBUCION DEL TRANSITO



NUMERO ACUMULADO DE EJES EQUIVALENTES DE 80KN

(MILLONES)

PROYECCION DEL TRAN..TO, ANOS

30 000
TDPA 2929
% CARRIL CIRCULACION = 50 %
% CAMIONES = 42 % :
. TASA CRECIMIENTO ANUAL =9 %
25 - 25000 -
Te=(1+i )T {ﬁ::'
/
20 20 000
(Fz12) 365N r '///V//
2
15 "1j7 15 000
N ‘V/
~
. |7 '
1 0 — 10 000
| =
5 B 5000
//
1 L 1 | . | ] ]
O | 2 3 4 5 6 7 8 9 10 Il 12 13 14 i5 16 {7 18

TDPA

£



TIPO DE
VEHICULO

Az
A'z

32

ANALISIS DE TRANSITO

NUM.DE §

VEHICULOS - EJE 1 EJE 2
4182 . 45 1.0 1.0
1208 13 1.7 3.8

371 4 5.5 10.0
46 0.5 5.5 14,0
46 0.5 7.0 14.0

1858 20 5.5 10.0

743 8 5.5 . 18.0
93 1 5.5 10.0

265 5 5.5  18.0

279 3 5.5 18.0

9291 100

PESO POR EJE, -TON.

EJE 3

18.0

18.0

©22.5

.
s
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B) CARACTERIZACIOM DE LOS FATERIALES

- - ESTUDIOS GEOTECNICOS: EXPLORACION, MUESTREO Y ENSAYES
DE CANMPO Y/o LABORATORIO (RESISTENCIA Y DEFORMABILIDAD)

- EVALUACION DEL COMPORTARIENTO MATERIALES PAVIFENTACION
. PRUEBAS PENETRACION

. PRUEBAS COFPRESION Y TRIAXIALES

. PRUEBAS DE PLACA

. PRUEBAS DINAMICAS

NOTA - o
TENER MUY PRESENTE: : &

- CLIFA Y FACTORES AMBIENTALES
- NORMALIZACION hETODO DE ENSAYE

- VARIABILIDAD HATERIALES Y DISPERSION REULTADOS
ENSAYE.
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PRINCIPALES PROPIEDADES DE UN SUELO

ESTABILIDAD VOLUMETRICA

RESISTENCIA MECANICA

- PERMEABILIDAD

DURABILIDAD

COMPRESIBILIDAD
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MECANISMOS-CON QUE EL- AGUA, ACTUA

‘' SOBRE TERRACERIAS Y PAVIMENTO.
- EROSION =~ * : :
- TUBIFICACION -

- VARIACIONES VOLUMETRICAS

EXPANSION .
CONTRACCION

- Waldelewria g T f.

- FUERZAS DE FILTRACION

- REDUCCION DE LA RESISTENCIA

AL ESFUERZO CORTANTE.

- DISOLUCION
- ACUAPLANEQ Y DERRAPAMIENTO

-. ESFUERZOS ADICIONALES SOBRE ESTRUCTURAS
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METODOS DE SOLUCION DE
DRENAJE SUPERFICIAL"

. CUNETAS
CORTES -
CONTRACUNETAS
- ALCANTARTLLAS
. . ' ’
TERRAPLENES ' LAVADEROS :
' BORDILLOS
| prenes
AREAS DE ESTACIONA {
MIENTO Y CALLES : '
ATARJEAS Y COLADERAS PLL




o METODOS DE SUBDRENAJE

APLICACIONEN

-, METODO' o o : : <
T r—— _ . TERRAPLEN -, .CORTE - PAVIMENTO

oo o o . .

REMOCION DE MATERIAL Y ~ - -
CONSTRUCCION CAPA PERMEABLE - | x

TRINCHERAS ESTABILIZADORAS T x

SUBDREN TRANSVERSAL DE ‘ : B
PENETRACION, ) cao e T X X

POZOS DE ALIVIO = 7 - x

s .

SUBDRENES Y CAPAS PERMEABLES - = = - x

-
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GENERACION DE ALTERNATIVAS EN LAS ES )
TRATEGIAS DEL DISERO DE PAVIMENTOS '

ES\CQMUN QUE EN LA PRACTICA DE DISENO DE PAVIMENTOS SE CON-
SIDERE COMO LA SELECCION DE LA ESTRUCTURA Y ESPESORES., SE REQUIERE
INTRODUCIR ADEMAS, TIPOS DE MATERIALES, POLITICAS ESPERADAS DE CONS
TRUCCION, MANTENIMIENTO, REHABILITACION Y EVALUACION DE COMPORTA--~
MIENTO. USAR ESTRATEGIA DE DISENO PARA DESCRIBIR UNA ALTERNATIVA -

>

DE DISERO DE PAVIMENTO. (VER CUADRO)

ALTERNATIVAS DE SECCIONES ESTRUCTURALES )

t0S TIPOS DE PAVIMENTOS COMSIDERADOS PARA CUALQUIER SITUA--
CION DE DISENO DEBERIAN INCLUIR TANTO PAVIMENTO RIGIDO COMO FLEXI--~

.ﬁLE Y PARA COMPUESTOS CON CAPAS ESTABILIZADAS. NORMALMENTE SIN EM--

BARGO SOLO UN TIPO ES CONSIDERADO. DEBIDO A: 1) PREFERENCIA PERSO--
NAL DEL DISENADOR, 2) EXPERIENCIA PREVIA EXITOSA CON UN TIPO PARTI-

CULAR DE PAVIMENTO. 3) FALTA DE MEDIOS ADECUADOS PARA EJECUTAR COM-

PARACIONES,

EJEMPLOS ALTERNATIVOS: A,- CARPETA CONCRETO ASFALTICO
| 'B.- BASE GRANULAR
C.- BASE TRATADA CON ASFALTO
D,- SUB-BASE GRANULAR



ANALISIS DE ALTERNATIVAS DE ESTRATEGIA DE DISERQ
PREDICCION DE DETERIOROS

qr

PRINCIPALES TIPOS DE DETERIOROS

(-
1

AGRIETAMIENTOS ASOCIADOS CON CARGAS

DEFORMACION PERMANENTE ASOCIADA CON CARGAS (RUTTING)
GRIETAS DE CONTRACCION ASOCIADAS A BAJAS TEMPERATURAS
DISTORSIONES NO ASOCIADAS <ON CARGAS (USUALMENTE RELACIONA-
DAS CON ASENTAMIENTOS O MCVIMIENTOS EN LA CIMENTACION, ---
ACCION DE LEVANTAMIENTO POR CONGELAMIENTO) '
AGRIETAMIENTOS NO ASOCIADOS A CARGAS (MOVIMIENTO EN TERRENO
DE CIMENTACION, LEVANTAMIENTOS DIFERENCIALES POR ACCION HE-
LADAS)

DESINTEGRACION

INTERACCION DE TODOS LOS ANTERIORES

BAJA RESISTENCIA AL DERRAPAMIENTO

LOS TRES PRIMEROS PUEDEN SER PREVISIBLES Y EN CIERTO GRADO
PREVENIRSE,

LOS TRES SIGUIENTES NO SON USUALMENTE TRATADOS COMO PROBLE-

- MAS DE DISENO DE PAVIMENTO EN SI, MAS BIEN SE CONSIDERA QUE

UN DISEMO ADECUADO D& LA SUBRASANTE Y CONSTRUCCION APROPIA-
DA, CORRECTO SUBDRENAJE, MATERIALES SELECTOS, ETC, PUEDEN -
CONTROLARLOS,

LA INTERACCION DE TODOS ELLOS NO ES POSIBLE PREDECIRLA CON-
FIABLEMENTE.

L



SERVICIO

INDICE DLt
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ANALISIS DE ESTRATEGIAS

ESTF\’ATEGIA

\ \ ESTRATEGIA

\ \\\ / E:rRATEGIA

LAPSO ENTRE
SOBRECARPETAS:

: Xﬂs TRATEGlAA
— ,

COSTO PROMEDIO ANUAL

e
-

VIDA DE DISENO. ANOS

LAPSO ENTRE CONSTRUCCION DE SOBRECARPETA



INDICE DE SERVICIO

COSTO ACUMULADO A VALOR
ACTUAL

ESTRATEGIA 1 ESTRATEGIA 2 PERIODO DE

/ 4 T ANALISIS
- !
. l
]
i 1 1 n
8] I 15 20 25 30
TIEMPO

l
|
EVALUACION DE COMPORTAMIENTO i

ES TRATEGIA 1 COSTO

TOTAL

COSTO DE MANTENIMIENTO
Y DE OPERACION

1
1
]
1
I
I

ESTRATEGIA 2

COSTO DE SOBRECARPE!TA
Y DEMORAS DE TRANS|T0|J

wl e .=

O

1 ] 1 L 1

0 5 10 5 20 25
. TIEMPO

EVALUACION ECONOMICA

59 -/



INDICE SERVICIO

COSTO TOTAL ACTUALIZADO

ESTRATEGIA 1

ESTRATEGIA 2

~
~

~
N AN
N N
\ .
\ >
TIEMPO
A
<— COSTO DE OPERACION
~~ <_COSTO POR DEMORAS
DE TRANSITO
- - COSTO DE
T MANTENIMIENTO
N COSTO DE SOBRE
CARPETAS
3 <— COSTO INICIAL
EST 1 EST 2



FASES DEL_PROYECTO

ESTRUCTUPACICH Y DIMENSIONAMIENTO DE LAS
DIFERENTES CAPAS

NORMAS DE CALIDAD Y FUENTES DE APROVISIQ
NAMIENTO DE MATERIALES

NORMAS DE CONSTRUCCION
TOLERANCIAS DE CONSTRUCCION Y ACABADO



2.- QUE DEBEMOS HACER:

ESTUDINS ESPECIFICOS

8-y

EXPLORACION Y MUESTREC A LO LARGO

- DE LA RUTA

ENSAYES DE LABORATORIO

ANALISIS DE TRANSITO -
CLIMA Y FACTORES AMBIENTALES

RECURSOS Y POTENCIALIDAD DE MATERIALES



QUE DEBEMOS TENER:

BUEN CONOCIMIZNTO DE LOS DIFERENTES FACTORcS QUE
AFECTAN EL COMPORTAMIENTO DE UN PAVIMENTO

CIERTO DOMINIGC DE VARIOS DE LOS PRINCIPALES METO
DOS DESARRCLLADOS PARA EL DIMENSIONAMIENTO DE --
LAS DIFERENTES CAPAS i

FAMILIARIDAD CON LAS NORMAS QUE REGULAN LA CALI-
DAD Y COMPORTAMIENTO DE LOS MATERIALES

EXPERIENCIA Y BUEN JUICIO



Fig. Curvas de igual factor regional en los
E.E.U.U., segin la AASHTO (1972)

TABLA CDEFIC]ENTES ESTRUCTURALES PROPUESTOS

POR LA ARASHTO

b o — — —_ —

1986

{_ CAPA CONSTITUTIVA

DEL PAVIMENTOD

Carpeta asfaltica

Concreto asfaltico
Mezcla en el lugar

Base

Grava triturada
Grava arenosa

Tratada con cal

Tratada con asfalto:
de graduacién gruesa
arena asfalto

Tratada con cemento
f'c > 46 kg/cm?
> 2B y ¢ 456 kg/cm?
< 28 kg/cm?

Sub- base

COEFICIENTE ESTRUCTURAL
(51 (SMD3
0.42-0.44 0.16-C.17
0.20-0.25 0.08-0,10
0.13-0.14 0.05-0,035
0.07-0,10 0.03-0.0C4
0.15-0.30 0.06-0.12
0.25-0.30 0.10-0.12
0.15-0.20 0.0&6-0.08B
0.23 -0.09
0.20 0.08
0.15 0.05

0.12-0.11

C.C4-0.05
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COEFICIENTES (a) PROPUESTOS POR EL
COMITE DE DISENO DE AASHO

COMPONENTE
CARPETA

MEZCLA EN EL LUGAR
(BAJO ESTABILIDAD)

MEZCLA EN PLANTA
(ALTA ESTABILIDAD)

- BASE

GRAVA. ARENOSA

ROCA TRITURADA
SUB-BASE

GRAVA ARENOSA

ARENA O ARCILLA ARERNOSA

COEFICIENTE

C.2C

.4y

C.C7

.14 *

c.11 *

G.05-0.1C -
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Pavement structure analysis
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EJEFPLO KETODO AASHTO
35

DATOS
VALORES SOPORTE §
SUELD SUBRASANTE 3.0 (VRS = 3%)
SUBBASE GRANULAR 6.0 (VRS = 20%)
BASE GRAMULAR 9.0 (VRS = 100%)
MUERO DE EJES EQUIVALEHTES 5.8 x 10° '
PARA UN PERIODO DE 2C AROS
COEFICIENTES ESTRUCTURALES (a)
CONCRETO ASFALTICO, a, 0.44
BASE, o, 0.14
SUBBASE | 5, 1011
FACTOR REGIONAL, R 1.5
NIVEL DE RECHAZO 2.5
DINENSIONANIENTO
, | | > )
I SN,I CAPA 1 . CARPETA a D)
1!
SN, CAPA 2 BASE ) a,D,
SNy | | CAPA3 SUBBASE T 5Py
CAPA 4 SUBRASAHTE f
SN, = 5.4 . |
Sily = 3.7 SN = a,D;+a,D,+a D,
SN2 = 2.8 ' .
ESPESORES [ININOS -
D; = §g—f = 3_2_4 > 5.6 pulg ----------- co— 6 pulg.
SN; = 2;D;* = 0.44 x 6 = 2.64>2.5
D2 > swsa; SN2 > 3.70}2.64 > 7.7 pulg ----p8 pulg 1
s.\'s'=3.e4+0.14xa=2.64+1.12'=3.76> 3.7 ‘
D_-,:‘a- 5_\:1_&:_5_\_::5: 5'4[{1?'70 > 14.9 ----- > 15 pulg i



EJEMPLOS DE APLICAC/ON 20, -

P ETODO AA4SH O

NSO _Z . D@fé"/’xﬂ//}&/‘ =/ C"-;éz"-saf‘ re —

T O (e A 65.//7/: Ao o/

o APIETFD ey s voos o
S ECrvvcro srcm/ Obots o

Do70s -

Valor o« w/p/ré; S

- Svbrosente 3.0
- Svb base 6.0
- BPase 5.0
é_W(/g/a?fa 20a70s 5@ 0% ESQUEMA
Drario . - .. goo LA
.6709//05/;:{':/ = ’ SN4 | 5N ISNZT ﬁ Cacpete
- Concrers .95%9’/7//&‘0/ S, 044 ’ : # 1 Bose
o./¢ j ‘ Sub bese

~B8ese , Iz
i

- Seb bese, 33 o/
- Secskr /7/.&/1’6’/ = /50
2.50

L S Qice @ SErNESD

//ﬂd/.' 2.5
.5’0[”6701(/,'”5/3/70/0 /7&/)7@7/;907.:? 56..’067//6’06’4 /a.r /d/o/r:.s o
g SAg 5 SN, v SAa soba SUb-

S.H0, 2.72 2. 4e oo

rESenTc, Scb HO5C Y bose reste FsirrIe 7

Los esbescres mrroomas n;yz/ff/bb.r pare /& Ca/)be«"é (0.), bose (Dz)
Al A=/ CSGUENIS 705 7ore oo '

'7 sebbose (D) <
2, 22N > 22L 2 5¢" (rectacks a §7) - TNz = 2 D 7065 244

=y
Dz > SNI=SNp 5 873-2i¢ 5 55 (8 'j/ SAi #+ SNy = 2.64 +O/4x k. 0=37c7372

5 2 o./ €
SAa ~ S 40 - 3. 7% 44
3 > £ (z/;/z 1INB) > ~ == 2 /G (/5 .
DSEND Fra/d s DEC ESEAPLp Conve7re 45, v ‘”
55%c powvior 8L
"

Svb base prunviy.
TOTAL 277
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cm

-t

CONCRETO FASFALT7T/CO

Q, - o0.44

ROCAR TRITY/RADA

GRAVA PREMNOSA

8 MEZCLA ﬁSFﬂAr/c,é
cm a,= o. 20
——
. GRAVR RRENOSA
20cm | a.2= o./Z
—Ppme
PREAMA ARCILLOSA
30 e Cl_; = o, O 8
i
S.M.= 2494

Es/oesor = 45 cm

(3rava)

a.3 = O. //
S.N. 3.65
fs/aesor 69 cm
(_9rav_a)

Jt
L=r



CARACTERISTICAS DEL METODO DEL
INSTITUTO DE INGENIERIA

1 .—SECCION ESTRUCTURAL DE RESISTENCIA
- RELATIVA UNIFORME.

2 —COMPORTAMIENTO A FATIGA DE LAS
DIFERENTES CAPAS. |

3.—CRITERIO DE FALLA FUNCIONAL, EN TER_
MINOS DE DEFORMACIONES PERMANENTES
ACUMULADAS. |

4 .—COEFICIENTES DE DANO EN TERMINOS DE
ESFUERZOS A DIFERENTES PROFUNDIDADES.

5 .~ TRATAMIENTO PROBABILISTICO PARA ESTABLECER'
NIVELES DE CONFIANZA RESPECTO A LA FALLA.
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VARIABLES DE DISENO

— VALOR RELATIVO SOPORTE CRITICO ESPERADO
EN EL LUGAR DURANTE LA VIDA DE SERVICIO.

(V’F?s‘)

— NUMERO DE APLICACIONES DE CARGA PRODUCIDAS
POR EL TRANSITO (ZL).

— NIVEL DE CONFIANZA (Qu) .
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TABLA 1. VALOR RELATIVQ DE SOPORTE CRITICO ESTIMADO PARA EL DISERO DE PAVIMENTOS, SORRE SUBRASANTES
COMPACTADAS A 95 POR CIENTO DEL PESO VOLUMETRICO SECO MAXIMO PROCTOR ESTANDAR*

Profundidad del nivel

—

VRSZ, en porcentaje, minimo probablex#**

fredtico con relacidn Arena no Arcilla Arcilla Arcilla Arcilla

al nivel de la capa plastica arenosa arenosa limosa activa Lino

considerada**, en m IP =10 1P = 20 IP = 30 IP > 40
0.6 8-10 5-6 4-5 3-4 2-3 1
1.0 25 6-8 56 4=5 3-4 . 2-3
1.5 25 8-10 6-8 5-6 3-4
2.0 25 8-10 7-9 5-6 3-4 g"ro:
2.5 25 8-10 8-10 6-8 4-5 3.%
3.0 25 25 8-10 7-9 4-5 g E
3.5 25 25 8-10 8-10 4=5 5
5.0 25 25 8-10 8-10 5-6 gf
7.0 25 25 8-10 8-10 7-9 & B

* Adaptacidr de la tabla 2 de "Road Note 31", tercera edicidon, Transport and Road Research Laboratory,
Her Majesty's Stationery Office, Londres,

3 . ) - s . . gy - r
*k -k Esta tabla se incluye Unicamente con caricter cualitativo, y se refiere a VRSz minimos. En todos
los casos se deben realizar pruebas de campo y ensayas Je laboratorio para estimar el valor de dise
fio. El minimo probable corresponde al caso de subrasantes colocadas bajo paviwmentos impermeables.

1977 (ref 8).

** De acuerdo con la variacidn estacional debe elegirse el nivel freatico mas alto

o
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Cy . cueficiente de ccumulocion del trdasito

100 000

1

— Poro oblener los ejes sencilos equivoientes
L. ocumulodos  los volores que opaorecen en o0
| _ figuro deben multiplicorse por T,

ILn: CTTO

S0 000

40000

30000

20000

o

10 000

5 000

g
Cy = 4463.89

4 000

3 000

2000

n = 9 ahos

i1 { i 1 o b I B
10004 5 10 5 20

n=vido de proyecto, en oOneCs

(Vo) = ]

Cr: 365Z), +¢)7 = 365[ -

€1, coeliciente ¢ ocumuiccion del transilo, pora n 0RO Ot sefvwicio y uno
1030 O¢ crecrmientio onwal ¢

To ., tforyito eQuivaltentie medio doric en el corril de proyecio, duronte el primer aho
O¢ serviCi0, eyes sencillos gguivolentes de 8.2 1or '

Tipn , 11603110 ocumuiodo ol cobo 0t n OROS Gt Seivicio, Fir3 1ENCIOS equivoienies
oc B 2 i1on .

Fig 6. Ejfemplo: grnéfdca para esiimax of cocdicdents do eovwlacidn dek
trhrns Lo



oS - AD Automdvil
p—e
300m
+dn 2 Coeficiente dafo boja cor .. . .
Peso, en Jon m masimo ja corga . .dy = Coeficienie de dofo vocro
Conjunto p, kgkm? ' . : :
+argo ! yoeio 1207 2:15 | 1:30 "] 1:60 2: 0 1215 | 1:30 | 1:60
maxuma o . .
o 1* [ 1.0} 0.8 | 2,0 0,002 | 0,000 0.000 0,000 0,002 0.000 0,000 0.000
'é L 1.0 0,8} 2,0 0,002 0,000 0.000 0,000 0.002 | ~6.000 0,000 0,000
‘E
3 I 2.0| 1.6 0,004 0.000 0,000 0.000 0,000 0.000 0.000 0.000

+ Cargas miximas de acuerdo ton el "Proyecto de Actualizacién del Capftulo XI

del Reglamentc de Explotacidén de Caminos de la Ley de Vias Generales de Co
municacién, SCT", México, D F, 1978,

% EJE SENCILLO

*% EJE TANDEM
®4fEJE TRIPLE

Fig E.1

e

PO - T

€9

3R



{13 m

C3

Camion de tres ejes

+dy, = Coeficienle dafio bajo corga

Peso, en lon mitimo dy : Coeliclente de dafo vacio
Conjunio p, kghm?

;ﬁ:g‘% Vacio 1:0 1:15 z§30 1:60 1: 0 1215 1230
« 1" |s.s | w0 | 5.8 1,000 | 0,349 | o0,167-| 0,119 1,000 0.126 | 0,036
% " ne,0 {u,5 | 5.0 2,000 2,u68 2,290 2,821 2,000 0.028 0.003
SIT [ ks [e.s 3,000 | 2,817 | 2,u57 | 2,960 3,000 | 0.15% | 0,039
w© 1* [s.0 [ 3.8 [5.8 1,000 0,261 0,106 0,071 |[ 1.000 0,106 n.n28
fé’ 2" 0 w2 | 5.8 2.000 1.615 1,072 1,089 2.000 0.021 | 0,002
3 ;0.0 ] 6.0 3,000 | 1,876 1.178 1,160 3.000 0.127 | ©.030
o 1" w0 [ 3.5 | 5. 0,666 | 0,107 | o0.03% | 0,021 0.666 | 0.068 | n.018
E ** w0 [ 5.6 [ 1,333 1,083 | 0,722 0,715 1.333 0.015 3’903:
ST heo | 7. 1,993 | 1.190 | 0.756 | 0.75" 1,338 | 0.0R3 | o0.020 ¢ .

+ Cargas miximas de acuerdo con el "Proyecto de Actualizacidn del Capitulo XI
del Reglamento de Explotacion de Caminos de la Ley de Vias Generales de Co

municacidn, SCT", Mexlco, D F,

* EJE SENMCILLO
#* EJE TANDEM
*h& EJE TRIPLE

1978,

Fig E.7
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abat AN Tty
fg;gﬁéilf {; IR

T3

-S2

Tractor de tres ejes con

semirremolque de dos ejes

+dp : Coeliciente dao bajo car . . .
Peso, en lon m oo targe : Coeliciente de dado vocio
' 2 Mllmo -
Conjunin p, kgkm -
+Corgo ’ . . . . . . . : 60
- 771 Vacio 1:0 - 1215 1:30 1:60 1: 0 1215 1: 30 1: 6
mo1ima
1" s,s| w.0| 5,8 || 1,000 | 0,369 | 0,167 | 0,119 .000 | o.126 | 0,036 | 0,021
- N - —
ol 2" |1s,0| w,0| s.e || 2,600 | 2,u68 | 2,290 | 2,821 2,000 | 0,017 | 0.002 | 0,00
[ =4
€l 3" |1e,0] w,0| ss8 || 2,000 [ 2,468 | 2,290 | 2,821 2,000 | 0.017 | 0,002 | 0.001 ]
[ ™ s
L “1,50 12,0 5,000 | 5,285 | u,7u7 | 5 761 5,000 | 0,160 [ 0.0u0 | 0,023 |
ol 1 sco| 3.s| s.8 |[ 1,000 { 0,261 | 0,106 | 0,071 |[ t.000 [ 0,079 | e,019 | 0,010
of 2™ lis,o| w.oo| s8] 2.000 | 1,615 | 1,072 | 1,089 2,000 | 0,017 | 0,002 | o0,00!
o —
€[ a** J1s.0)] w.of s.e J{ 2.000 | 1.615 | 1.072 | 1,089 2,000 | 0,017 | 0.002 | 0.001
1 35,0 11,5 5,000 | 3,491 2,250 | 2,249 |[ s.060 | 0,113 | 0,023 | 2,017 |
:J_b;'

+ Cargas miximas de acuerdo con el "Proyetto de Actualizacidén del Capitulo XI
del Reglamento de Fxplotacidn de Caminos de la Ley de Vias Generales de Co
D F, 1978.

municacidén, SCT", México,

* EJE SENCILLO
*A EJE TANDEM
*ha EJE TRIPLE

Fig E.11

161



i ‘w‘"
: efe\ “\ﬂs:?‘l B b
'.“' 3%,

15, Tractor de tres e.es con
T3-S3 semirremolque de tres ejes

7hi

r 1100 m T
+ d. = Coelicienle damo bajo co s . .
Peso, en lon - m moximg o cora dy : Coeficieate de dofo vocio-
Conjun p, hgkm?
+Lor98 | yociy 120 | 1:15 1230 1: 60 1;.‘9.' 1: 15 1:30 1: 60
meximg ) 78
" 5,5 «,0{ 5,8 1,000 0.349 0.167 0,119 1,000 0.126 0,036 0,021
'; .t 18,0 u.0 5.8 2,000 2,468 2,290 2.821 2,000 0.017 0.002 0.001
< .
g 3*“* 22,5 5.0 5.8 ]| 3,000 2,422 2,289 2,818 3,000 0,011 0.002 0.201
[ &)
46,0 13,0 rs.ooo 5,239 W, 746 ] 5,758 ” 6,000 0,15 0,000 0,023

+ Cargas maximas de acuerdo con el "Proyecto de Actualizacidn del Capitulo XI
del Reglamento de Explotacifn de Caminos de la Ley de Vias Generales de Co
municacidn, SCT", Méxice, D F, 1978.

* EJE SENCILLO -

#% EJE TANDEM
##% EJE TRIPLE

Fig €12 ik
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T2-S2-R2

Tracior de fres ejes con semirremaolque

de dos ejes y remolque de dos ejes

L9

. +dy 2 Coeliciente dano bojo cor . ] .
. Peso, en lon LI o card ¢y : Coeliienle de dofo vacio
Conjunlo pJ‘QJé‘m
#0901 vy t:0 |} =15 1:30 1: 60 t: 0 1: 15 1: 30 1: 60
maxima . ;
] :
. 1t 5,51 w0l 5,8 1,000 0,349 0,167 0,119 1,000 0,126 0,036 0,021
2% 10,0 40| 5,8 1,000 1,561 2,290 2,820 || 1,000 0.126 0.0136 0,021
<" lie,0| 3.5 s.8 2,000 [ 2,468 2,290 2,821 || 2,000 | 0,009 | 0,001 0.000
20w 16,0{ 2.3 s.8 || 1.000 | 1,541 | 2,290 | 2,820 [|:1.000 | 0,015 | o.002 | 0,001
E
S| s 10,0 2,2 5.8 || 1,000 1,541 2,290 2,820 1,000 | 0,013 0.002 0.001
L 53-51 16,0 6,000 7,440 9,327 | 11,800 6.000 0,289 0,077 0,04y

+ Cargas miximas de
del Reglamento de
municacidn, SCT",

* EJE SENCILLO
“t EJE TANDEM
aAn BEJE TRIPLE

acuerdc con el. "Proyecto de Actualizacidén del Capitulo XI
Explotacidn de Caminos de la Ley de Vias Generales de Co

Méexico, D F, 1978.

Fig E.17
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CARRETERA Camino rj00 B3, con ved/colos a /fas cargas mavmas /fegales HOJA: ///
COMPOSI- | COEFICIENTE | COMPOSI- . NUMERQ DE EJES SENCILLOS
chalf\):s?% oggo‘l,stmézju%gn j;&':‘gﬁ{:é COEFICIENTES Dt DANO EQUIVALENTES DE 8.2 fon

IPO DE VEHICU s a00 ARGADOS ™R e Ta SUB - BASE CARPETA SUB - BASE
_T P Lo 0 vacios 0 VACIOS Y BASE Y TERRACERIAS Y 8ASE Y TERRACERIAS
0) ® 0000 ° © 2 0:0:0|0-0«®
CARGADOS | /.0 | 0.3 39 0.00« 0.000 o.00/f O 000
A2 d. 3739
VACIOS o0 | e.000 0.004 c.000 0.00 0 0. 000
CARGADOS | 0.5 | 0.086 | 0. 5306 0.023 o, 0g06 0.002
£)’ 2 0.1 94 VACIOS o
.4 | 0.058|0.536¢6 c.000 .03/ g.000
carGados | 0.8 | 0. 078 | 2. 000 /.589 0. 756 0. 124
VoW 0.097 . —
VACIOS .2\ o0.0/9 | 2.000 0. 360 c.03e c.007
0.2 74 CARGADOS | 0.7 | 0.792 | 2 .000 /- 589 ©.3849 o.305
C2 ' VACIOS 03| o082 2. 000 0.0/8 0.764 o.o00/
CARGADOS | 0.9 | 0.0685 | B3.000 r./ 79 0. 795 c.077
. -
C3 072 icos o s 0.007| 3.000 | 0.030 0. 02/ 0.000
o iy o carcaoos | 0.7 | 0.0/8 3.000 3.072 0.05¢9 0.055
- , . 025
VACIOS 0.3 o.007!| 3. 000 0.027 0 02/ 0. 000
- . |CaRGADOS (0.9 | 0.049¢9 | 9.000 2.66/¢ 0.1(76 C. 1/7
— 0.0¢ A
Z S2 4 VACIOS 0.7 | 0.005| 4. 000 0.033 0.020 0. 000
EJES EQUIVALENTES PARA
SUMAS 1.000 | —— 12,01 1000 | o cto inmme @B /. BO7 0.688
L ' TOPA INICIAL EN EL o
COEFICIENTE DE ACUMULACION DEL TRANSITO , Cr =[—‘—‘1'7’——'—] 365 CARRIL DE PROYECTO ® 250 250
nz ANOS DE SERVICIO = 9 , Cy 9963.89 | 4963.89
T= TASA DE CRECIMIENTO ANUAL DEL TRANSITO = 75 % A =
| TOPA = TRANSITO DIARIO MEDIO ANUAL: 500 |c0 carmit pre 0=2.5| It () @Ox@Ox@ | /758 578 57 790
— T Y PRI —— \fJ
Fig 5. Ejemplo: cdlculo del trdnsito equivalente acumufado (IL) N\
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Cuerpo & “~rrgplen eoa sabrasant o
p op ap A asante VRS

- . ~ -
o LI o288 .
I

P '
VRS critico de ia base 1
%0 6 1 e: il "\3\"1:20

Voior rekalwo de soporle crilico de sub-base y lerracerios
2 25 3 35 4 5 6 7 8 910 12 5 17

aL

SN SRR NN NN SN AP W e |
\éc\\m\ NN §Q\§\\‘§\\V\\\\\\§\\\g; € . o | } s 2200
£ IOl Espesnr minimo de bose pora disefos con corpefas de riego&kk\i lo‘é put 2 =10 : /'_2‘,—— >
e <] VAR SO Y e o ; '
: \\\m DN NN .
§ I -— i A= 58 £5 20
u I j | Curvos de igual resistencia rehtwo\ L2383 47 AR f; &g
g ] h -y =i / i — -'_‘J - -
R T 23
gl . A 0 i 8 &5 30
u ! —~ ? LR v o
i !_E.Lemp'lo Y.,_S | AT /,// - -
1) ; é i~y
W 40 | { J | ﬁ/f// L] a0 2 40
3ot {/ Z /,/I,V/,,V_/‘7_\\°f,
ar (\tl\
P mpr ooz
."'.I ‘ 'y 501 7_' P A0
2 i N / 0\0
:\: 60"______ . . d y o] ) c‘\)‘(\ O
o |/ Va4 %{&oq’\o
T :_J‘ - --- /// .:O\Q' &% _ CAPA \TFG, , YL {Espesor equivolente requerido, Cm
E' i *¢, ’/l A /qp\}\ : ‘Mn<e A 116 Zy:6; Zy=Bmin consiructivo
o 20 . Hnse B BO (Z,:15
b("’ Sub - bose 45 [22: 23 : minimo estructural
,,«k C e Subrasonle 5 [23:55 .
I VRSBAS’(\ Cuerpo del lerroplén 3 |24:73
VASsup-pase
]’zz ' 3 -
Iy mx:’mo[l.‘j]m& [‘ _(__}__S_,_Ix___)T,?| c71,en ¢m
% SUB BﬂSE . I
Arevs Sy ** 1 — T B :
4 CAPA SUBHASANT n :
_’//// IV /_/ : VRS0 ] .
. TBEL T AATLE , BASES  |SUB-BASES Y| NIVEL DE | HNIVEL DE
10} 7 =767 790 © | E—j'__‘_“_u,[‘_"'.h NATLENE=S TCANACERIAS |  RECHAZO | CONFIANZA
i M '
' / 7 anDn.[ SUELO DE CIMENTACION ' 10.03 4 .57 2.5 Q =02 F
NIV Lig Tyt g | |

Fig &, Tferpfa: andgiea pare 00 i estruclusal de canveleras con pavimes?n floviblc

8¢
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sspesor equivalenie schre lg copg zans.dercd

zl

“uefp. Jellerraplén iopu subrgsanfe '\",HS'Z  Sub-bose 45% - Base & Base A

. ., P N {
Volor refolivo de soporte crilico de sub-base y ferrocerios - VRS crilico de lobase z,:ol
\r

0[2 25 3 35 4 5 6 7 8 910 1 1531720 45 50 60 15 £ 90 10013120
NS J \ _ N WA NI T AT
e O O N 1y R
10 N\ Espesor mimmo de bose para diseiios con carpetos de rieQos ‘ 10 Eg ﬁ Q 10 ‘}0 P2
LT TR ST ~ > p= - O
AN SRR ORI RN - 832 B0
i | 5 i EE %‘ !
0f— -~ =~ Curvas de igual resistencid // =0 5 & -5 20T
B {.. relglivay = 2 3 g% -
3 Ejemplo: \78\51 /i / — <5 a8 H.z: }:f 58 576
- _ }:L - - s . il 130 - 30 =
T D e : T
= " o
z,// AM A é@o
— /'//7//4/4g %"
/7 //zf/ - .
s’ -
/,1 ///
44 e
/ / CAPA m, . % |Espesor equivolenie requerido, tm
2z Bose A 116 [2,= O: Corpetc de tiegos
/ P Bose B 80 |z,: 1
y Sub - bose 45 {Zsz 18 : minimo estiuclurol
/OI/ Subrasonte 5 [Z: 47
c’/l 7 Cuerpo del terrapién 3 |Za: 63
VL7
5 (#)
7LJ/ 5, 3
>» Upe o 1 .
m;—VRSo [1.‘5]‘° [I-WJ 2y th cm
100 Rt N0
T -
e J- CAP} /S}JB/’?/AEA/N/E : YRSo
*1=767 790 peeme— . — BASES SUB-BASES Y| NIVEL DE NIVEL DE
10 0505 | pEUERED DEL TERRAPLEN —» TERRACERIAS | RECHAZO | CONFIANZA
LY T =
oo0e] JEFLE BTSSR 814 | 346 | 25 | Q=07
120 : \ : { o gaepegepemgegun g -

Fig 7. Efemplo: gnffica para disedo estructural de carreteras con pavimenis {lexible
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ESPESOR MINIMO EQUIVALENTE, ES
ES EL QUE RESULTE MAYOR DE.

— 8Cm.EN CARPETA O 10 Cm. EN CUALQUIER
‘CAPA .

—15Cm.EN BASE S| LA CARPETA ES DE RIEGOS.

— EL ESPESOR PARA VRS=20, PARA ESPESOFR
 COMBINADO DE BASE Y CARPETA.

— EL QUE FIJE EL ANALISTA A SU JUICIO.
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ESQUEMA DE APLICACION DEL METODO
DEL ' INSTITUTO DE INGENIERIA

—— 5 'y \ _ |
i .
X 1.6 | CARPETA
{8
47 VRS4 18-11-7>10 BASE
63 ‘

VRS 3 47-(12+10)= 25 SUB-BASE

VRS, 63-4a7-16 I CAPA SUBRASANTE

fVRs1

CUERPO DE TERRAPLEN



EJEMPLO METODO INSTITUTO DE INGENIERIA
76

ATOS

———————

CARRETERA SECUNDARIA, BUEN CONTROL, CONSERVACION
NIVEL DE CONFIANZA = 0.70

TRANSITO ZSL=1.5x10%,zZ=0
ZL=0.8x10%,2=30

— e : —
MATERIALES VRS, Y VRS,
GRAVA NATURAL 100 0.25 80
ARENA ARCILLOSA 60 0.30 45
ARCILLA SUBRASANTE — — —— 5
ARCILLA TERRAPLEN  — — —— 3
/\
VRS, = VRS_ (1 — 0.84V)
y4 Z
DIMENSIONAMIENTO
CAPA ESPESOR EQUIV. ~ ESPESORES REALES
SOBRE CAPA(cm) (cm)
CARPETA | | 11/2=5.5---—>6
GRAVA NATURAL (BASE) 11 18-11=7 - - ~—- >10
ARENA ARCILLOSA (SUBBASE) 18 - 47-(12-10)---->25
ARCILLA SUBRASANTE - 47 63-47 —————- >16

ARCILLA TERRAPLEN 63
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MODULO DE RESILIENCIA DE LA SUBRASANTE,MPa
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] 1
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T 1 1
l
1
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ekt :_fif:”jfjffff:_m7:,;;:f?rrfi:ifg}/
BN 50 0t o ._ i/ |
o0 | Li | /A,

///I//__ ;

NUMERO DE EJES EQUIVALENTES (80 kN)
(INSTITUTO DEL ASFALTO)

FIG. 8- GRAFIC.A-DE DISENO PARA CARPETAS DE CONCRETO
ASFALTICO SOBRE BASES GRANULARES
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PLANTEAMIENTO DE ALTERNATIVAS DE DISENO | CONSIDERESE
DE ACUERDOC CON: OTRA ALTER-
ESPESORES DE LAS CAPAS. NAT!VA.

PROPIEDADES DE LOS MATERIALES

¥

SE ANALIZA UNA ALTERNATIVA.
LEL COSTO DE LA ESTRUCTURA INICIAL ES MA-
YOR QUE LOS FONDOS DISPONIBLES PARA EWLLO 7

4 NO

LEL ESPESOR TOTAL INICIAL ES MAYOR OUE EL s
MAXIMO ESPECIFICADO?

¢ NO

SE CALCULA LA VIDA DE LA ALTERNATIVA.

¥

LLA VIDA DE ESTA ALTERNATIVA ES MENOR
QUE EL PERIODO ESPECIFICADO PARA LA COLO-

CACION DE LA PRIMERA SOBRECARPETA?

R

LEXISTE ALGUNA ESTRATEGIA DE CONSERVACION
(SOBRECARPETAS Y RIEGOS DE SELLO) QUE DURE NO
LA VIDA DE DISENO? '

>

st

J

1

Sl

T

NS T

§ st

ESTE €S UN DISENO ADECUADO. CALCULESE EL
COSTO TOTAL.

'

COMPARESE ESTA ESTRATEGIA CON OTRAS, ACEP
TESE O ELIMINISE.

{ MPRIMANSE —
LOS RESUL- Ve I
74008 EN | s L YA SE ANALIZARON TODAS LAS ALTERNATI- NO
ORDEN CRE- Vas 7 >
CIENTE DE
. COSTOS.

FIG. ALGORITMO DEL DEPARTAMENTO DE

CARRETERAS DE TEXAS PARA PAVI-
MENTOS FLEXIBLES.
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Categorias de transito

Cotegorias " Namero acumulado de ejes
de . Designacién equivalentesde 13 1{130 kN) en
trafico el carril y periodo de proyecto
T1. Pesado 4.10*- 107
T2 Medio alto 8.10% - 4.10%
T3 . Medio bajo . 8.10* - 8.10°%
T4 Ligero 10* - 8.10°¢

CATEGORIAS DE SUBRASANTE

E! CBR=5-10
E2  CBR - 10-20
E3 . CBR =20+
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TABLA 1

Namero de ejes equivalentes de 13 t{130 kN)
correspondiente a un eje simple

Carga por eje Nimero de ejes equivalenies

P(z} P'(kN) de 13 1{13C kN)
1 10 0,00004
2 20 0.00055
3 30 0,003
4 40 0,008
5 50 - 0,02
6 60 0,04
7 70 0,08
8 80 0,14
9 90 0,22

10 100 0,35

11 110 0,51

12 120 0,73

13 130 1,0

14 140 1.3

15 150 1,8

16 160 - 2,3

17 170 2,9

18 180 ) 3.7

19 19U 46

20 200 5.6




CATEGORIAS DE TRANSITO

DESIGNACION NUMERO ACUMULADO DE
| EJES DE 8.2 t. (80 KN )

To 6x10'

T | 25x10 —6x107

Ty ' 5x10° —2.5x%107

T3 5x10° - 5x10°

Ta  6.3x%x10%—= 5x10°
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Fig.3 SECCIONES ESTRUCTURALES DE FIRMES FLEXIBLES

GRUPO A

.

: SECCIONES CON BASE GRANULAR

61 IC

E i

E2

E3

TH1

T2

DTS
¢ > T3
20
DTS DTS
20 20 T4
20 .

No #11dn represmmiodor los ringer de imprimaocitn, odherencio y curodo

Espesares en contimeicoy

SIMBOLOGIA

MEZCLAS BITUMINOSAS (3.3.2) - DOBLE TRATAMIENTO

CaPA DE RODADURA

CAPA INTERMEDIA

SUPERFICIAL {3.3.5)

BASE -GRANULAR (3.3.9)

SUBBASE GRANULAR({3.3.10)

.En lay seccones con doble 1rotomuenio superfiol [(D15) la bose vero de mocadom.
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Fig.4 SECCIONES ESTRUCTURALES DE FIRMES FLEXIBLES

GRUPO B : SECCIONES CON BASE BIiTUMINOSA

6.1 IC

E2

ES

) B-121_ B-122 _ B-123 _ B-431
R & _6 __- -_6
423 -f23 . <-*28 - 25
1] " ———l e 3
25 f oo T1
B8-21% B-212 B-213 B-221 B-222 B-f23 B-231
EC Py
220
T T2
8-311 _ B-312 8-313 8;32!_ B-322 B-323 B-3M

B-423

= T4

No gitdn tepresentados kot riegos de imprimaocién, odherencio y cwroda

Eiypesores en ceniimeiros

SIMBOLOGIA

CAPA INTERMEDIA
D CAFPA DE BASE

' MEZCLAS BITUMINOSAS(3.3.2)
CAPA -DE RODADURA

- V2

SUELO-CEMENTO (3.3.8)

-SUBBASE-GRAMULAR {3,310}
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Fig.5 SECCIONES ESTRUCTURALES DE FIRMES FLEXIBLES
GRUPO C : SECCIONES CON BASE DE GRAVA-CEMENTO

6.1 1IC

c-111 C-112 _ C-113 _ €-12¢ . c-122 C-134 _ c-132 _
K K] K] s T * s
s R o4 sl5 ATy ts ~ 15 gt W15 »
i 40 ] g 27 7 N
SAY L b e Ay AN 1a 4 18 WAPA 18 KNP BT
A% ////' L 5 //{; 5 7 ﬂ’/f/ I 1
A o, oy . ,.n:o ) A, Foved o,
'3 y/ 20 {3:3?: 2o 7/ S T r//‘ R G
) - /3 p';a -:‘ (s}

f;}:’“ 18 (se) T 2

C-314 C-312 C-321 C-334
3 & 6 6
WAy /y-- " "r.c - %
s 8 Y lr e iB(ew)
,M ) o“ j{':A A T3
LA 20 77 s .
C-414 C-412 C-421 c-422 . C-43) C-432
A - - 5 s 5 5

/,”,:/ 15 . | % 20 % 20 % |s_ 15 T4

No #11dn 12preirntodos los rieqgos de imprimocdn, odherencio v (urodo

Espriores en cenmiimeiros

MEZCLAS BITUMINGSAS(3.3.2)

SIMBOLOGIA CAPA DE RODADURA

CAPA INTERMEDIA®

GRAVA-—CEMENTO (3.3.7)
SUELO-CEMENTO (3.3 8)
ZAHORRA ARTIFICIAL (3.3.9)

SUBBASE GRANULAR {3.3.10)

{#} % lo explonodo e3td estobiliado con cemento ra Ll cm de profunddad se podrb supreme 0 Jubba e, Dumervondo ¢a rite coso ol

erprior d¢ o boie 6 20 cm.

{e8) 15cm Con eaplonada estobelizodo con comenio,
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CATALOGO

TABLA 3
ESTRUCTURAS

iy =X

DE FIRME

TRAFICO

TO

T1

SECCION N2 =t

02|

022

0231024

023

028

0271031

032

033

034

033

036

o37r

12

122

123 | 124

125

126

127

131

132

133

134

135

HORMIGON
VIBRADO

28

28

28

28

25

25

MEZCLAS
BITUMINOSAS

35

30

30|15

35

30

27

I8

30

25

25158

30

25

22

HORMIGON
COMPACTADO

25

25

-1 22

22

HORMIGON
MAGRO

GRAVACEMENTO

25

15

22

15-

22

20

SUELOCEMENTO

20|20

20

20

20

20|

20|20

20

20

20

20

ZAHORRA
ARTIFICIAL

20

25

25

20

25

25

ZAHORRA
NATURAL

25|

20

20

25

20

20

EXPLANADA

E2

E3

E2

E3




ALGUNOGS FACTORES QUE DEBEN SER CONSIDERADOS PARA
LA ESTRUCTURACION DE LOS  PAVIMENTOS.

PERFIL DE TRANSITO

NIVEL DE MAMTENIMIENTO

COSTO DE OPERACION
CONFIABILIDAD

CALIDA DE RODAMIENTO

NIVEL DE CONSISTEMNCIA
DISPONIB